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RESUMEN 
 
En el contexto de la práctica ingenieril, el problema de la capacidad de soporte 
sísmica de fundaciones superficiales generalmente ha sido resuelto de modo 
indirecto, ya sea por medio de un incremento en las tensiones admisibles 
estáticas del suelo o bien utilizando un enfoque pseudoestático equivalente. Sin 
embargo, durante las últimas décadas se han desarrollado una serie de 
métodos analíticos que abordan el problema directamente desde el punto de 
vista sísmico. Estos métodos han seguido dos líneas teóricas fundamentales: (i) 
el Método de Equilibrio Límite (MEL), y (ii) la Teoría de Análisis Límite (TAL). 
Mientras que el MEL es una herramienta aproximada comúnmente utilizada en 
ingeniería geotécnica, la TAL entrega una aproximación más rigurosa a la 
solución del problema; aun cuando su uso es comparativamente más complejo.  
El desarrollo de modelos teóricos para estimar la capacidad de soporte sísmica 
de fundaciones superficiales ha permitido obtener una serie soluciones de 
referencia, y con ello establecer puntos de comparación entre las diferentes 
teorías existentes. Sin embargo, este tipo de herramientas no han sido 
completamente integradas en el ejercicio profesional estándar de los ingenieros 
geotécnicos; en parte porque su desarrollo es relativamente incipiente, y 
también debido a la costumbre que existe respecto del uso de las ecuaciones 
tradicionales de capacidad de soporte derivadas para el caso estático. 
En Chile, las normas de diseño sísmico no indican de forma explícita cómo 
realizar el cálculo de la capacidad de soporte de fundaciones. Ante la ausencia 
de disposiciones normativas específicas, la “práctica tradicional chilena” para el 
diseño de fundaciones superficiales ante cargas sísmicas ha consistido en 
permitir un incremento de un 33% en las tensiones de contacto admisibles del 
suelo obtenidas para el caso estático. Si bien esta forma de abordar el 
problema ha entregado resultados generales satisfactorios durante sismos 
pasados, la disponibilidad de nuevos modelos analíticos para el cálculo de la 
capacidad de carga sísmica pone de manifiesto la necesidad de establecer una 
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medida de la confiabilidad asociada a su uso y evaluar posibles mejoras a los 
procedimientos de diseño utilizados en la práctica. 
Este trabajo presenta un análisis comparativo de tipo paramétrico entre 
diferentes métodos existentes para la estimación de la capacidad de soporte 
sísmica de fundaciones superficiales, desarrollados en el contexto del MEL y la 
TAL. Se evalúan distintas razones de empotramiento, parámetros de resistencia 
del suelo y coeficientes de aceleración pseudoestática horizontal. Los 
resultados obtenidos muestran que existe un importante deterioro de la 
capacidad de soporte de la fundación en la medida que la aceleración máxima 
del sismo aumenta, lo cual refrenda la necesidad de revisar la pertinencia de la 
denominada “práctica tradicional chilena” para el diseño de fundaciones 
superficiales ante cargas sísmicas. 
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ABSTRACT 
 
In the context of engineering practice, the problem of the seismic bearing 
capacity of shallow foundations have been solved indirectly, either due to an 
increase of the static allowable soil pressures or by adopting an equivalent 
pseudo-static approach. However, during last decades, a series of analytical 
methods that directly address the problem from the seismic point of view has 
been developed. These methods have followed two main theoretical lines: (i) the 
Limit-Equilibrium Method (LEM), and (ii) the Limit-Analysis Theory (LAT). While 
the LEM is an approximate tool commonly used in geotechnical engineering, the 
LAT give a more rigorous approach; although it use is comparatively more 
complex. 
The development of theoretical models for estimating the seismic bearing 
capacity of shallow foundations has made possible to obtain a series of 
reference solutions, and in consequence, establishing points of comparison 
between existing theories. Nevertheless, this type of tools has not been 
completely integrated into professional practice of geotechnical engineers; on 
one hand, because their development is relatively incipient and, on the other 
hand, due to the costume that exists regarding the use of traditional bearing 
capacity equations derived for static loading.  
In Chile, the standards for seismic design of structures does not indicate in an 
explicit way how to estimate the bearing capacity of foundations. Given this lack 
of specific standard provisions, the “Chilean traditional practice” for seismic 
design of shallow foundations have consisted in allowing an increase of 33% in 
static allowable soil pressures. Although this practice have given satisfactory 
general results in past earthquakes, the availability of new analytical methods for 
estimating the seismic bearing capacity of shallow foundations highlights the 
need to obtain a measure of the reliability associated with their use and 
evaluating possible improvements for the design procedures used in practice. 
VI 
 
This work presents a parametric comparative analysis between different existing 
methods for the estimation of the seismic bearing capacity of shallow 
foundations, developed in the context of LEM and LAT. Different embedment 
ratios, soil resistance parameters, and horizontal pseudo-static acceleration 
coefficients are considered. The results obtained show an important decrease of 
the bearing foundation capacity with increasing of the maximum earthquake 
acceleration, which suggest that the pertinence of the so-called “Chilean 
traditional practice” for design of shallow foundations under seismic loading has 
to be revised. 
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CAPITULO 1 – INTRODUCCION 
 
1.1 ANTECEDENTES GENERALES  
 
La capacidad de soporte de fundaciones superficiales bajo la acción de cargas 
estáticas ha sido un tema ampliamente estudiado en mecánica de suelos. A 
partir de los trabajos de Prandtl (1921) y Terzaghi (1943), una serie de 
investigadores (Caquot & Kérisel, 1953; Meyerhof, 1963; Hansen, 1970; Vesic, 
1973; entre otros) han formulado teorías para estimar la capacidad de carga de 
cimentaciones superficiales, incluyendo aspectos tales como: geometría, 
profundidad de empotramiento, y excentricidad e inclinación de cargas. Pese a 
las limitaciones que son inherentes a su desarrollo (Bowles, 1996), estas teorías 
cuentan en general con aceptación dentro de la comunidad geotécnica y se han 
utilizado con éxito en el ejercicio de la ingeniería práctica durante muchos años. 
Sin embargo, el problema de la capacidad de soporte de fundaciones 
superficiales ante cargas sísmicas aún está lejos de considerarse resuelto.  
 
Desde el punto de vista analítico, los primeros estudios relacionados con los 
efectos que puede producir un sismo sobre la capacidad de soporte de 
fundaciones superficiales fueron aquellos llevados a cabo por Meyerhof (1951; 
1953) y Shinohara et al. (1960). Dichos autores propusieron adoptar un enfoque 
de tipo pseudoestático según el cual, a partir de la aplicación de aceleraciones 
horizontales y verticales en el centro de gravedad de una estructura, se puede 
transformar el problema en uno de tipo estático equivalente con cargas 
inclinadas y/o excéntricas. No obstante, este tipo de aproximaciones no 
consideran los efectos inerciales que el sismo induce sobre la masa de suelo 
ubicada en la zona del bulbo de presiones de la fundación, lo cual constituye un 
aspecto relevante en la respuesta global del sistema (Sarma & Iossifelis, 1990; 
Soubra, 1999). 
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Durante las últimas décadas, el desarrollo de modelos para estimar la 
capacidad de soporte sísmica de fundaciones superficiales, considerando los 
efectos inerciales en el conjunto suelo-estructura, ha seguido dos líneas 
teóricas fundamentales: (i) el Método de Equilibrio Límite (MEL), y (ii) la Teoría 
de Análisis Límite (TAL). Mientras que el MEL es una herramienta aproximada 
comúnmente utilizada en ingeniería geotécnica (por ejemplo en estabilidad de 
taludes o estructuras de contención), la TAL entrega una aproximación más 
rigurosa a la solución del problema; aun cuando su uso es comparativamente 
más complejo.   
 
En este sentido, autores como Sarma & Iossifelis (1990), Richards et al. (1993), 
Budhu & Al-Karni (1993), Kumar & Kumar (2003) y Choudhury & Subba Rao 
(2005), han abordado el problema de capacidad de soporte sísmica de 
fundaciones superficiales sometidas a carga vertical centrada mediante el MEL. 
Por su parte, investigadores como Dormieux & Pecker (1995), Paolucci & 
Pecker (1997), Soubra (1997; 1999), Zhu (2000) y Ghosh (2008), han abordado 
este mismo problema a partir de la TAL; en particular, sobre la base del 
denominado teorema del límite superior o upper bound theorem (Chen & 
Scawthorn, 1968; Chen, 1975). Esto ha permitido obtener una serie de 
envolventes superiores de la solución analítica exacta, y con ello establecer 
puntos de comparación entre las diferentes teorías existentes. Sin embargo, 
este tipo de soluciones no han sido completamente integradas en el ejercicio 
profesional estándar de los ingenieros geotécnicos; en parte porque su 
desarrollo es relativamente incipiente, y también debido a la costumbre que 
existe respecto del uso de las ecuaciones tradicionales de capacidad de 
soporte.  
 
Desde el punto de vista de la práctica ingenieril, una de las formas en que 
tradicionalmente se ha abordado el diseño sísmico de fundaciones superficiales 
consiste en trabajar sobre la base de las tensiones de contacto admisibles del 
suelo derivadas para el caso estático; las cuales se suelen calcular 
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considerando un factor de seguridad (FS) mínimo ante la falla por capacidad de 
soporte igual a 3,0. Generalmente se permite incrementar el valor de las 
tensiones así obtenidas por medio de factores que varían entre 1,20 a incluso 
1,50; siendo típicamente aceptado adoptar un coeficiente de mayoración de 
1,33 en la mayoría de los casos. Este incremento en las tensiones admisibles 
guarda directa relación con la probabilidad de ocurrencia del evento sísmico de 
diseño que da origen a las cargas con que realiza el chequeo de la cimentación, 
lo cual puede interpretarse como una reducción del FS con que se trabaja en 
casos de solicitaciones eventuales (Puri & Prakash, 2007). En este sentido, 
Peck et al. (1974), para el caso de fundaciones en arcilla, sugieren diseñar 
utilizando un FS igual a 2,0 cuando se consideran cargas extremas de tipo 
eventual, lo cual equivale a incrementar las tensiones admisibles estáticas en 
un 50%. Por otro lado, algunos códigos de construcción en Estados Unidos (los 
denominados Model Building Codes) como por ejemplo el International Building 
Code (2012), indican que para el diseño de fundaciones se permite adoptar un 
incremento en las tensiones admisibles del suelo (roca, grava, arena o arcilla) 
de un 33% cuando las combinaciones de carga incluyen solicitaciones de viento 
o sismo. Esta práctica simplificada se considera adecuada para el caso de 
suelos granulares densos, arcillas rígidas a muy rígidas y rocas duras. Sin 
embargo, no debiera aplicarse en el caso de rocas quebradizas, suelos sueltos 
potencialmente licuables o sensibles a los incrementos de presión de poros, o 
en arcillas sensitivas o altamente plásticas (Day, 2006). 
 
Otro enfoque utilizado en la práctica, aunque en menor medida que el anterior, 
consiste en transformar el problema sísmico en uno de tipo pseudoestático 
equivalente. De esta forma, el efecto las solicitaciones laterales representativas 
del evento de diseño se incorpora a las ecuaciones de capacidad de soporte 
por medio de factores correctores de inclinación de cargas. Por su parte, se 
trabaja con las denominadas dimensiones efectivas de la fundación, las cuales 
reflejan la magnitud de la excentricidad de las cargas solicitantes. Para este tipo 
de análisis se suelen utilizar las denominadas ecuaciones generales de 
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capacidad de soporte, como las propuestas por Meyerhof (1963), Hansen 
(1970) o Vesic (1973); considerando un FS mínimo ante la falla por hundimiento 
igual a 2,0. Sin embargo, como ha sido mencionado, este tipo de formulaciones 
presenta la limitación de no considerar los efectos inerciales que produce el 
sismo en el conjunto suelo-estructura. 
 
1.2 DEFINICIÓN DEL PROBLEMA 
 
En Chile, las normas de diseño sísmico NCh433 Of. 1996, mod. 2009 y 
NCh2369 Of. 2003 no indican de forma explícita cómo realizar el cálculo de la 
capacidad de soporte de fundaciones. Las referencias más cercanas al 
respecto pueden encontrarse en el Manual de Carreteras (2012) del Ministerio 
de Obras Públicas (MOP), documento que establece que para el diseño sísmico 
de fundaciones de puentes y obras afines se deben respetar las disposiciones 
de la sección 4 de la norma AASHTO Standard Specifications for Highway 
Bridges (2002).  
A su vez, dicha norma establece que la capacidad de carga última de 
cimentaciones superficiales puede estimarse utilizando métodos teóricos 
(ecuaciones generales de capacidad de soporte), semi-empíricos (basados en 
ensayos SPT o CPT) o bien por medio de ensayos de placa de carga (según la 
norma ASTM D 1194-87). En relación con las solicitaciones, estas pueden 
obtenerse ya sea de forma pseudoestática o bien a través de un análisis de 
respuesta dinámica. Finalmente, para la verificación del diseño, se permite al 
proyectista utilizar tanto el método de tensiones admisibles (ASD) como el 
método basado en factores de carga y resistencia (LRFD); este último calibrado 
de forma tal de mantener los factores de seguridad en niveles similares a los 
requeridos por el método ASD (del orden de 3,0 para cargas estáticas y de 2,0 
para cargas estáticas más sísmicas). De esta manera, la forma de realizar el 
cálculo geotécnico de cimentaciones para puentes y obras afines queda abierta 
al criterio del diseñador.  
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Sin embargo, tanto para el caso de edificios tradicionales como para estructuras 
e instalaciones industriales, no existen disposiciones claras respecto de cómo 
estimar las tensiones de contacto admisibles en el suelo de fundación; ya sea 
en el caso estático o bien en el caso sísmico. 
 
Ante la ausencia de disposiciones normativas específicas para este tipo de 
estructuras, la “práctica tradicional chilena” para el diseño de fundaciones 
superficiales ante cargas sísmicas ha consistido en permitir un incremento de 
un 33% en las tensiones de contacto admisibles del suelo obtenidas para el 
caso estático. Si bien esta forma de abordar el problema ha entregado 
resultados generales satisfactorios durante los sismos pasados, la 
disponibilidad de nuevos modelos analíticos para el cálculo de la capacidad de 
soporte de fundaciones superficiales pone de manifiesto la necesidad de 
establecer una medida de la confiabilidad asociada a su uso y evaluar posibles 
mejoras a los procedimientos de diseño utilizados en la práctica. 
 
1.3 OBJETIVOS DE INVESTIGACIÓN 
 
1.3.1 Objetivo General 
 
Estudiar diferentes formulaciones analíticas disponibles en la literatura para la 
estimación de la capacidad de soporte sísmica de fundaciones superficiales, 
desarrolladas en el contexto del MEL y la TAL, y comparar sus predicciones con 
los resultados obtenidos al utilizar la denominada “práctica tradicional chilena”; 
consistente en la estimación de las tensiones admisibles sísmicas del suelo por 
medio de un incremento de un 33% en las respectivas tensiones admisibles 
estáticas. Lo anterior a objeto de establecer una medida de la confiabilidad 
asociada a los métodos de cálculo y factores de seguridad típicamente 
utilizados en nuestro país para el diseño sísmico de cimentaciones. 
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1.3.2 Objetivos Específicos 
 
a) Estudiar y seleccionar, de entre publicaciones especializadas y la 
literatura actual, modelos analíticos que permitan estimar la capacidad de 
soporte sísmica de fundaciones superficiales, identificando 
potencialidades y limitaciones de cada uno de ellos. 
 
b) Evaluar la influencia que tienen en los resultados entregados por los 
métodos analíticos parámetros tales como: geometría de la fundación, 
empotramiento, parámetros resistentes del suelo, y niveles de demanda 
sísmica. 
 
c) Comparar los diferentes modelos analíticos disponibles entre sí, 
identificando sus fortalezas y debilidades. 
 
d) Evaluar la confiabilidad que ofrece el uso de la práctica tradicional 
chilena respecto de las predicciones que entregan los modelos analíticos 
estudiados. 
 
e) Recomendar, de ser posible, algún método analítico para estimar la 
capacidad de soporte sísmica de fundaciones superficiales en Chile. 
 
1.4 HIPÓTESIS DE TRABAJO 
 
La hipótesis básica de este trabajo es que los modelos analíticos disponibles en 
la literatura para la estimación de la capacidad de soporte sísmica de 
fundaciones superficiales, desarrollados en el contexto tanto del MEL como de 
la TAL, y que consideran los efectos de inercia en el conjunto suelo-estructura, 
permiten evaluar de forma más precisa las cargas últimas que admiten este tipo 
de elementos; y que por lo tanto, pueden ayudar a comprender mejor su 
comportamiento y formular procedimientos de diseño más confiables. 
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1.5 METODOLOGÍA 
 
La metodología de trabajo consiste en la realización de las siguientes 
actividades: 
 
a) Revisión Bibliográfica 
 
Para el desarrollo de este trabajo se recopila una serie de formulaciones 
analíticas, basadas en el MEL y la TAL, que permiten estimar la capacidad de 
soporte sísmica de fundaciones superficiales. Se estudian sus fundamentos 
teóricos y se analizan sus resultados, para luego seleccionar aquellas que son 
representativas de cada uno de los métodos de solución. 
 
b) Análisis comparativo paramétrico de métodos 
 
Con el objetivo de evaluar la sensibilidad de los métodos analíticos estudiados 
ante la variación de sus parámetros característicos, se realiza un análisis 
comparativo de tipo paramétrico. Se contemplan distintas geometrías de 
fundación (corrida, cuadrada y rectangular), diferentes coeficientes de 
aceleración horizontal, profundidades de empotramiento, y propiedades del 
suelo de fundación (peso unitario . 
 
c) Estudio de la confiabilidad asociada al uso de la “práctica tradicional 
chilena”  
 
Se define un índice para evaluar la confiabilidad que ofrecen los procedimientos 
típicamente utilizados en la práctica para la estimación de la capacidad de 
soporte sísmica de fundaciones superficiales en Chile, en relación con los 
resultados entregados por las formulaciones analíticas seleccionadas. 
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d) Conclusiones y recomendaciones 
 
A partir del análisis de los resultados obtenidos, se concluye cuán confiable 
resulta la práctica tradicional chilena en relación a las predicciones que 
entregan los métodos analíticos. Finalmente, se entregan recomendaciones 
prácticas para el diseño de fundaciones superficiales ante cargas sísmicas. 
 
1.6 ALCANCE Y LIMITACIONES DEL ESTUDIO 
 
El presente trabajo se ha limitado a los siguientes aspectos: 
Se considera que las fundaciones son rígidas, de manera que se satisfacen las 
hipótesis básicas de las ecuaciones generales de capacidad de soporte. 
 
- Se trabaja con suelos de fundación homogéneos, compuestos por 
materiales de grano grueso (arenas o gravas). 
 
- Se supone que el nivel freático, de existir, se ubica a gran profundidad, 
de modo que no influye en los resultados obtenidos. 
 
- Se supone que la carga vertical que actúa sobre la fundación se ubica en 
el centro geométrico de ésta.   
  
- Por lo tanto, las conclusiones y recomendaciones derivadas de este 
trabajo deben entenderse, necesariamente, dentro del contexto anterior.   
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CAPITULO 2 – MARCO TEORICO 
 
2.1 CAPACIDAD DE SOPORTE ESTATICA DE FUNDACIONES 
SUPERFICIALES 
 
2.1.1 Ecuación polinómica de capacidad de carga 
 
Las fundaciones de estructuras soportantes usualmente se diseñan para 
satisfacer ciertos requerimientos de servicio y resistencia. Las condiciones de 
servicio establecen que las fundaciones deben comportarse satisfactoriamente 
bajo las condiciones normales de carga que impone la estructura, de tal forma 
que se satisfagan los propósitos de su diseño. El criterio de resistencia, por su 
parte, tiene el objetivo de asegurar que la fundación tenga la capacidad para 
soportar grandes cargas que ocasionalmente puedan producirse debido a 
fuerzas ambientales extremas o de otras fuentes. 
 
La capacidad de soporte de una fundación puede ser un problema a corto 
plazo, como es el caso de la construcción de un terraplén o una presa fundada 
sobre un depósito de arcilla en condición no-drenada, o un problema a largo 
plazo; en que la máxima carga sobre la cimentación puede presentarse en un 
tiempo desconocido posterior. 
 
A partir de la teoría de Prandtl (1921) para el caso de un medio puramente 
cohesivo, Terzaghi (1943) fue el primero en presentar una teoría para evaluar la 
capacidad de carga última en fundaciones superficiales, la cual cubre el caso 
más general de suelos con cohesión y fricción. 
 
La teoría aplica al caso en que el ancho B es igual o mayor que la distancia 
vertical entre la superficie del terreno natural y la base de la fundación 
(profundidad de enterramiento Df). En estas condiciones, Terzaghi despreció la 
resistencia al esfuerzo de corte sobre del nivel de enterramiento de la 
fundación. Supuso que el suelo sobre la base de ésta solo produce un efecto 
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que puede representarse por una sobrecarga fDq   que actúa en un plano 
horizontal que pasa por la base de la fundación (  es el peso unitario del 
suelo). 
 
Terzaghi sugirió que para una fundación continua (es decir, donde la razón 
ancho/largo de la cimentación tiende teóricamente a 0), la superficie de falla de 
un suelo bajo carga última resulta como la mostrada en la Figura 2.1; quedando 
limitada como se mencionaba anteriormente, al nivel de contacto de la 
fundación con el suelo.  Este modo de falla se denomina falla por corte 
generalizado, es simétrico respecto del eje vertical de la fundación, y es típico 
de suelos densos o firmes. 
 
La zona I es una cuña activa de Rankine que se mueve como cuerpo rígido con 
la fundación, verticalmente hacia abajo. La zona II es una zona radial de 
transición, mientras que la zona III es una zona de estado plástico pasivo de 
Rankine. 
 
 
 
Figura 2. 1: Superficie de falla por corte generalizado de una fundación superficial y continua 
 [Fuente: Modificado de Juárez Badillo, 1996] 
 
La ecuación polinómica general de Terzaghi (1943) para una fundación 
continua o corrida es: 
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donde: 
 
qult = capacidad de carga última del suelo. 
 
fDq  = sobrecarga equivalente a nivel del sello de fundación. 
 
peso unitario del suelo bajo la fundación. 
 
ángulo de fricción interna del suelo. 
 
c = cohesión del suelo. 
 
Nc, Nq, N = factores de capacidad de carga que son función del ángulo . 
 
B = ancho de la fundación. 
 
Kp= Coeficiente de empuje asociado a la cuña pasiva. 
 
 
La expresión presentada anteriormente supone que al ir penetrando la 
fundación en el suelo se va produciendo cierto desplazamiento lateral, de modo 
que en el instante de la falla toda la longitud de la superficie de rotura trabaja al 
esfuerzo límite. A este mecanismo se le conoce como falla por corte 
generalizado. Sin embargo, en materiales granulares sueltos (densidad relativa 
< 70%) o arcillosos blandos, la deformación se incrementa significativamente 
para cargas cercanas a la de la falla. Terzaghi identificó que en este caso no 
logra desarrollarse el estado plástico a lo largo de toda la longitud de la 
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superficie de rotura. Así, la falla ocurre antes, a una carga menor debido al nivel 
de asentamiento alcanzado en la fundación. Este tipo de falla se denomina falla 
por corte local. En casos extremos, cuando los suelos son particularmente 
sueltos o blandos, puede incluso observarse el denominado modo de falla por 
punzonamiento; que tiene asociada una capacidad de carga muy baja. Desde 
luego, este modo de falla puede ser evitado fundando sobre materiales 
suficientemente competentes. 
 
La Figura 2.2 muestra de forma cualitativa los diferentes modos de falla que 
pueden presentarse en fundaciones superficiales y las curvas 
carga/asentamiento típicas para cada uno de estos casos.  
 
 
 
Figura 2. 2: Modos de falla y curvas carga/asentamiento típicos de fundaciones superficiales. a) 
Corte generalizado. b)  Corte local. c) Punzonamiento.  
[Fuente: Das, 2011] 
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Para determinar la capacidad última con respecto a la falla local, Terzaghi 
corrigió su teoría de un modo sencillo, introduciendo nuevos valores de 
cohesión y fricción en la siguiente forma: 
 
 
cc )3/2(*       (2.6) 
 
)3/2tan(*tan        (2.7) 
 
 
Por lo anterior, la expresión de la capacidad de carga última respecto de la falla 
local está dada por la expresión: 
 
 
  BNNqcNq qcult 5,0)3/2(        (2.8) 
 
 
En donde N*c, N*q y N* son los nuevos factores de capacidad de carga, 
calculados para un ángulo de fricción interna igual a .  
 
Por otro lado, para el caso de fundaciones cuadradas o circulares, Terzaghi 
(1943) propuso las siguientes expresiones sobre la base de resultados 
experimentales (falla por corte generalizado): 
 
Fundación cuadrada: 
 
BNNqcNq qcult 4,03,1           (2.9) 
 
Fundación circular: 
 
RNNqcNq qcult 6,03,1           (2.10) 
 
donde R es el radio de la fundación. 
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2.1.2 Factores de capacidad de carga (Nc, Nq, N) 
 
Sobre la base de los trabajos de Prandtl (1921) y Terzaghi (1943), una serie de 
otros investigadores han desarrollado modelos para estimar la capacidad de 
soporte de fundaciones superficiales. Un denominador común en ellos ha sido 
mantener la forma de la ecuación polinómica (2.1), con cuyo uso los ingenieros 
geotécnicos están familiarizados. Como consecuencia de lo anterior, estos 
modelos han buscado entregar expresiones para los factores de capacidad de 
carga Nc, Nq y N; cuyas expresiones poseen dependencia directa con la 
geometría de la superficie de falla supuesta y las hipótesis respecto a cómo se 
distribuye la resistencia al corte del suelo a lo largo de ella.  
 
Los modelos teóricos para estimar la capacidad de carga de fundaciones 
superficiales que se utilizan con mayor frecuencia en la práctica son los 
propuestos por Meyerhof (1963), Hansen (1970) y Vésic (1973).  
Dichos autores coinciden en las expresiones usadas para Nc y Nq., las cuales 
pueden ser obtenidas de forma analítica mediante la teoría de la plasticidad. Sin 
embargo, existe discrepancia con respecto a los valores a utilizar para el factor 
N; el cual sólo puede ser obtenido de forma numérica, de forma que se deben 
ajustar expresiones matemáticas para estimarlo.  
 
La Tabla 2.1 resume las expresiones propuestas por diferentes autores para 
obtener los factores de capacidad de carga. 
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Tabla 2. 1: Factores de capacidad de carga según distintos autores 
 
Fuente: Sieffert & Bay-Gress, 2000. 
 
 
La figura 2.3 entrega la gráfica de N, según diferentes autores, para un rango 
de ángulos de fricción interna  entre 30 y 46 grados. Al respecto cabe señalar 
que las diferencias más significativas de N, según los diferentes autores, se 
registran para valores de  altos. Por ejemplo, para =46°, N=245, usando la 
fórmula de Hansen (1970), y N= 329 usando la fórmula de Meyerhof (1963), o 
sea, una diferencia de 34% aproximadamente. 
 
 
Figura 2. 3: Coeficiente N versus según distintos autores 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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 2.1.3 Factores de corrección por profundidad y forma  
 
La ecuación general usada para estimar la capacidad de carga de fundaciones 
superficiales, sometidas a una carga vertical y centrada, es la siguiente: 
 
  BNdsNDdscNdsq qfqqcccult
2
1
     (2.11) 
 
donde: 
 
corrección por forma de la fundación 
dc,  
 
 
Las Tablas 2.2, 2.3, 2.4 y 2.5 muestran un resumen de los factores de forma y 
profundidad a utilizar para el análisis de fundaciones superficiales de acuerdo a 
las teorías de Terzaghi (1943), Meyerhof (1963), Hansen (1970) y Vesic (1973); 
respectivamente. Cabe mencionar que la teoría de Terzaghi (1943) sólo 
considera correcciones por concepto de la geometría de la fundación.  
 
 
Tabla 2. 2: Factores de corrección por forma según Terzaghi (1943) 
  Corrida Circular  Cuadrada 
Sc 1.0 1.3 1.3 
Sᵧ 1.0 0.6 0.8 
 
Fuente:  Sieffert & Bay-Gress (2000) 
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Tabla 2. 3: Factores de corrección según Meyerhof (1963) 
 
 
Fuente:  Sieffert & Bay-Gress (2000) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Factores Valor Para
Cualquier 
 >10°
 =0
Cualquier 
 >10°
 =0
Donde
Ancho y largo de la 
fundación
Forma
Profundidad
L
B
Ks pc 2.01
L
B
Kssq  1.01
1 ssq
L
D
Kd
f
c 2.01
L
D
Kdd
f
q  1.01
1 ddq
  





 LBK ,;
2
45tan 2


18 
 
Tabla 2. 4: Factores de corrección según Hansen (1970) 
 
B’ y L’ denotan dimensiones basales “efectivas” (corregidas por excentricidad de cargas) 
 
Fuente: Villalobos (2000) 
 
Tabla 2. 5: Factores de corrección según Vesic (1973) 
 
 
Fuente: Villalobos (2000) 
 
 
 
 
 
 
 
Factores de forma Factores de profundidad
Para fundaciones corridas
Para todo 
para todo 
L
B
sc




2.0  0
L
B
N
N
s
c
q
c


 0.1
0.1cs
kdc 4.0

kdc 4.00.1 
 0
B
D
k
f
 1
B
D f









B
D
k
f
arctan 1
B
D f
sen
L
B
sq


 0.1 ksendq
2)1(tan21  
6.04.00.1 



L
B
s 0.1d
Factores de forma Factores de profundidad
Para fundaciones corridas
para todo 
para todo 
L
B
N
N
s
c
q
c  0.1
kdc 4.00.1 
B
D
k
f
 1
B
D
para
f
0.1cs 








B
D
k
f
arctan 1
B
D
para
f
tan0.1
L
B
sq  ksendq
2)1(tan21  
6.04.00.1 
L
B
s 0.1d
19 
 
2.1.4 Cargas excéntricas 
 
Se define una carga excéntrica como aquella en la que la resultante de las 
fuerzas está desplazada en relación con el centro geométrico del área de 
fundación.  
 
Una fundación puede estar excéntricamente cargada, por ejemplo, desde una 
columna concéntrica con una carga axial y momentos alrededor de uno o 
ambos ejes de una fundación. La excentricidad también puede resultar de una 
columna que inicialmente no se encuentra en el centro o que se mueva de su 
centro cuando una parte de la fundación se corta, por ejemplo, durante una 
remodelación y/o instalación de nuevos miembros estructurales. 
 
Típicamente, pueden darse dos casos de fundaciones cargadas de forma 
excéntrica. Las cuales consideran que la carga aplicada sobre la zapata (que se 
considera rígida) presenta una excentricidad e en el sentido de su ancho B: 
 
Si 6/Be   (carga dentro del núcleo central de la zapata), toda la base de la 
fundación está en compresión (figura 2.4).  
 
 
Figura 2.4: Distribución triangular de presiones 
 [Fuente: Saez, 2013] 
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En este caso, las presiones máximas y mínimas pueden ser calculadas por la 
siguiente expresión: 
 







B
e
A
Q
q
6
1
min
max   (2.12) 
 
 
Si 6/Be  , parte o la totalidad de la fundación puede dejar de estar en contacto 
con el suelo, esto asociado al par de fuerzas (compresión/tracción) traspasado 
en la base y que es generado por el momento ( Qe  ). En ese caso se genera 
una distribución triangular de presiones (figura 2.5) con un valor máximo dado 
por: 
 
 
Figura 2.5: Distribución triangular de presiones 
 [Fuente: Saez, 2013] 
Fundaciones corridas   








e
B
Q
q
2
3
2
max
   (2.13) 
 
Fundaciones rectangulares  








e
B
L
Q
q
2
3
2
max
  (2.14) 
 






 e
B
a
2
3    (2.15)   
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donde:  
 
qmáx = Presión máxima  
qmin = Presión mínima  
e= Excentricidad  
B = Lado menor de la base 
L = Lado mayor de la base 
Q = Carga vertical aplicada 
 
Al existir flexión biaxial sobre la fundación (gran mayoría de los casos), se 
tendrán excentricidades en ambos sentidos (figura 2.6), la presión de contacto 
máxima puede ser estimada por medio de la siguiente expresión. 
 
BL
Q
Kq max   (2.16) 
 
En donde K es una constante que puede ser obtenida de la figura 2.6, y eB y eL 
son las excentricidades de la carga aplicada en el sentido del lado menor B y el 
lado mayor L, respectivamente. 
 
22 
 
 
 
Figura 2.6: Valores de constante K. Excentricidad en ambas direcciones. 
 [Fuente: AASHTO, 1992] 
 
 
 
Figura 2.7: Excentricidad fuera del núcleo central 
 [Fuente: Saez, 2013] 
 
Para efectos del cálculo de las presiones de contacto, una simplificación que 
puede utilizarse para definir el área de la fundación sometida a carga excéntrica 
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consiste en trabajar con las denominadas “dimensiones efectivas” B y L. Esto 
genera una “nueva fundación”, en la cual la carga aplicada queda centrada. 
 
Las dimensiones efectivas de la fundación pueden ser determinadas como 
sigue: 
 
Si la excentricidad se produce en la dirección de B, entonces B= B-2eB  (2.17) 
Si la excentricidad se produce en la dirección de L, entonces L= L-2eL  (2.18) 
Así, el área efectiva de la base puede ser determinada como: 
 
LBA     (2.19) 
 
Se debe tener en cuenta que el valor de la presión de contacto obtenida 
utilizando las dimensiones efectivas de la fundación, representa una presión 
uniforme ideal y no la distribución de cargas real bajo la zapata. Esta forma de 
abordar el problema, sin embargo, entrega resultados conservadores en 
términos del factor de seguridad ante la falla por capacidad de soporte (Bowles, 
1996).  
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2.2 METODOS DE EQUILIBRIO LIMITE Y ANALISIS LIMITE EN INGENIERIA 
GEOTECNICA 
2.2.1 Fundamentos 
 
Para obtener soluciones a una serie de problemas clásicos de la mecánica de 
suelos, y que éstas puedan ser aplicables de forma relativamente sencilla, se 
deben realizar ciertas hipótesis y simplificaciones en los modelos de estudio; lo 
cual da origen a distintos métodos de análisis. En este sentido, dos de las 
herramientas más comunes en Ingeniería Geotécnica son: (i) el Método de 
Equilibrio Límite (MEL) y (ii) la Teoría de Análisis Límite (TAL). 
 
El MEL ha sido ampliamente utilizado en la solución de problemas tales como: 
estabilidad de taludes, empujes de tierra sobre estructuras de contención y 
capacidad de carga de fundaciones superficiales; y constituye una herramienta 
de uso relativamente sencillo en comparación con la TAL.   
 
El MEL supone que el mecanismo de rotura del suelo consiste en una cuña de 
comportamiento rígido-plástico, que se produce a lo largo de una superficie 
sobre la cual se moviliza la máxima resistencia al corte del material. Una 
debilidad importante asociada a esta hipótesis radica en que no se considera la 
relación tensión–deformación del suelo al interior de la cuña de falla. Dicho de 
otro modo, este método se basa únicamente en el equilibrio de fuerzas y no 
considera la compatibilidad de deformaciones.  
 
Una consecuencia directa de lo anterior es que no es posible establecer por 
medio de este método si acaso el estado de tensiones de algún elemento al 
interior de la cuña de falla pudiese estar violando el criterio de rotura del suelo. 
Simplemente, se verifica su cumplimiento a lo largo de la superficie de falla, por 
lo cual la solución obtenida es simplemente una de las muchas posibles que 
satisface el equilibrio. Dado lo anterior, suele suponerse que el mecanismo de 
falla del sistema tiene una forma conocida (plana, circular, mixta, etc.) y bajo 
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esta hipótesis se analizan numerosas posiciones de éste hasta encontrar la 
geometría que resulta más crítica para la estabilidad del sistema. 
 
Pese a las limitaciones que son inherentes a la aplicación del MEL, cabe 
mencionar que ha sido utilizado con éxito durante décadas y que su uso, en 
general, entrega soluciones consistentes con los modos de falla observados en 
la práctica (Chen & Scawthorn, 1968). 
 
Por su parte, la TAL surge de la necesidad de obtener soluciones analíticas 
más rigurosas y realistas con respecto a la evolución del comportamiento del 
suelo hasta la rotura. Desde luego, este realismo añadido por el Análisis Límite 
dificulta la solución del problema de forma importante. 
 
Como una ventaja respecto del MEL, la TAL considera la relación constitutiva 
de los materiales. En la figura 2.9 se puede apreciar un diagrama tensión–
deformación típico de un suelo real (consolidado y sobreconsolidado) y la forma 
en que puede ser idealizado para efectos de cálculo. El comportamiento real del 
suelo queda caracterizado por una porción de línea elástica inicial, seguida del 
peak de falla, y en suelos sobreconsolidados se observa una resistencia 
residual tras una rama de reblandecimiento. Dentro de la TAL se suele adoptar, 
de forma simplificada, un diagrama tensión–deformación ideal consistente en 
dos tramos rectos, que definen un comportamiento inicialmente elástico y 
posteriormente perfectamente plástico (modelo constitutivo de Mohr - Coulomb). 
 
Cuando las cargas aplicadas son lo suficientemente grandes, las tensiones 
internas del material (las cuales están limitadas por la condición de fluencia) no 
son capaces de neutralizar dichas fuerzas y el material comienza a deformarse 
de manera permanente; iniciándose lo que se denomina “deformación plástica”. 
Se dice que en ese momento el material está “fluyendo”, y continuará 
haciéndolo de manera permanente mientras sigan aplicadas las fuerzas. 
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Figura 2. 8: Diagrama tensión – deformación para un suelo real (sobreconsolidado y normalmente 
consolidado) e idealizado según plasticidad perfecta 
[Fuente: Juárez Badillo, 1996] 
 
Los fundamentos de la TAL se pueden resumir a partir de dos teoremas, que 
son válidos para cualquier cuerpo o conjunto de cuerpos con un 
comportamiento elasto-plástico perfecto. En el contexto de la mecánica de 
suelos, dichos teoremas se pueden enunciar como sigue: 
 
Teorema 1 (Lower Bound o Límite Inferior): Dado un conjunto de cargas 
externas solicitantes, si puede encontrarse un campo de tensiones en equilibrio 
con las fuerzas que no viole el criterio de falla del material, incluyendo la 
cohesión, el ángulo de fricción interna y la masa del suelo; el conjunto de 
cargas aplicadas representa un límite inferior de aquellas que causarán la falla. 
 
Teorema 2 (Upper Bound o Límite Superior): Dado un conjunto de cargas 
externas solicitantes, si puede encontrarse un mecanismo de rotura tal que el 
trabajo ejercido por las fuerzas actuantes sea igual a la energía disipada por la 
deformación del suelo; entonces ese conjunto de fuerzas representa un límite 
superior de aquellas que causarán la falla. 
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En general, resulta más sencillo el uso del segundo teorema (Upper Bound) y, 
de hecho, ha sido utilizado regularmente en la solución del problema de 
capacidad de soporte de fundaciones superficiales. 
 
2.2.2 Ejemplo de aplicación: Estabilidad de un corte vertical 
 
Para comparar el MEL y la TAL, y clarificar sus fundamentos en el contexto de 
un problema geotécnico simple, se presenta el caso del análisis de estabilidad 
de un corte vertical. 
 
Se considera un corte de altura H, en un suelo sometido únicamente a su peso 
propio, caracterizado por sus parámetros de resistencia al corte c y La altura 
del corte que provoca el colapso se denomina altura crítica y se designa por Hcr. 
2.2.2.1 Solución por MEL 
 
Se supone un mecanismo de rotura de tipo plano, caracterizado por una 
superficie de falla que forma un ángulo  con la horizontal, a lo largo de la cual 
se satisface el criterio de rotura de Mohr-Coulomb. La cuña de falla supuesta, 
que se considera rígida, tiene un peso W (figura 2.9). 
 
 
 
 
Figura 2. 9: Equilibrio límite para la estabilidad de un corte vertical 
 [Fuente: Chen y Scawthorn, 1968] 
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El criterio de rotura de Mohr-Coulomb establece que: 
 
 tanc   (2.20) 
 
Por lo tanto, si s es la longitud de la superficie de falla, se tiene que: 
 
  dscsds  tan    (2.21) 
 
Por otro lado, el equilibrio de fuerzas establece que: 
 


cos 
sin 
Wds
Wds




   (2.22) 
    
De esta forma que se tiene que: 
 


 costan
sin
sin W
Hcr
cW    (2.23) 
 
Al minimizar el ángulo se puede demostrar que, bajo este supuesto de falla 
plana, la altura critica Hcr queda determinada por la expresión (Chen y 
Scawthorn, 1968): 
 
)
2
1
4
1
tan(
4
 
W
C
HCR   (2.24) 
 
 
Ahora bien, si para la superficie de falla se considera una curva en vez de un 
plano inclinado, se puede obtener que (Fellenius, 1927): 
 
 
)
2
1
4
1
tan(
85,3
 
W
C
HCR   (2.25) 
29 
 
 
Se observa que en este análisis, el criterio de rotura de Mohr-Coulomb sólo se 
satisface a lo largo de la superficie de falla supuesta. No se demuestra, ni se 
sabe, si dicho criterio se viola en otros puntos de la cuña crítica. Una solución 
real y válida exige que se deba satisfacer tanto el equilibrio de fuerzas, como la 
compatibilidad geométrica y la relación tensión–deformación. Dado que sólo se 
ha cumplido con el equilibrio (para la superficie de falla), es sabido que esta 
solución no puede considerarse un límite inferior de la solución real; la solución 
obtenida es una de las muchas soluciones que satisfacen el equilibrio, pero no 
se sabe si acaso es la única. 
 
2.2.2.2 Solución por TAL 
 
El análisis límite del problema de la estabilidad de un corte vertical, implica la 
determinación de un límite inferior de la carga de falla, asumiendo un campo de 
esfuerzos que satisfaga el equilibrio y que no viole el criterio de rotura del 
material en ningún punto. 
 
Por otro lado, se puede determinar un límite superior de la solución real dado un 
conjunto de fuerzas que sean compatibles con un mecanismo de rotura tal que 
el trabajo ejercido por las fuerzas externas actuantes sea igual a la energía 
disipada por la deformación del suelo. 
 
Comenzaremos con el límite superior. Para ello se selecciona un mecanismo de 
falla como se muestra en la figura 2.10. La cuña formada por el plano de corte, 
que forma un ángulo  con la vertical, se desliza hacia abajo a lo largo de la 
superficie con una velocidad de separación igual a V sin.  
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Figura 2. 10: Mecanismo de falla para el análisis límite en la estabilidad de un corte vertical  
[Fuente: Chen y Scawthorn, 1968] 
 
De esta manera, el trabajo realizado por las fuerzas externas es la componente 
vertical de la velocidad multiplicada por el peso de la cuña del suelo. 
 
)cos( tan
2
 
2
1
 V
cr
H   (2.26) 
 
La energía disipada por el suelo a lo largo de la superficie de falla es: 
 


cos 
cos
 V
crH
c     (2.27) 
 
Al igualar el trabajo de las fuerzas externas y minimizar el ángulo  se consigue 
(Chen y Scawthorn, 1968): 
 
)
2
1
4
1
tan(
4
 
W
C
cr
H   (2.28) 
 
que es igual al valor obtenido por el método de equilibrio límite. Esto implica que 
la solución presentada anteriormente es un límite superior, a menos que esta 
solución sea exacta. 
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Por otro lado, un límite inferior se puede obtener mediante la construcción de un 
campo de tensiones consistente en tres regiones como se muestra en la figura 
2.11. La región I, es sometida a comprensión uniaxial, la cual aumenta con la 
profundidad. La región II está bajo compresión biaxial, y la región III está 
sometida a la presión hidrostática (x = y) 
 
 
 
 
Figura 2. 11: Campo de esfuerzos para análisis límite de la estabilidad de un corte vertical  
[Fuente: Chen y Scawthorn, 1968] 
 
 
 
Figura 2. 12: Campo de esfuerzos para el análisis límite en la estabilidad de un corte vertical,  
círculos de Mohr para el grafico 2.11 
[Fuente: Chen y Scawthorn, 1968] 
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En la figura 2.12, se muestran los círculos de Mohr para cada región del grafico 
2.11. A partir de ello, la altura crítica queda expresada de la siguiente forma: 
 
)
2
1
4
1
tan(
2
 
W
C
HCR   (2.29) 
 
Por lo tanto, la solución de tipo Límite Inferior entrega una altura crítica que es 
sólo la mitad del valor dado por la solución Límite Superior. Si se utiliza el valor 
promedio entre ambas, la expresión queda: 
 
)
2
1
4
1
tan(
3
 
W
C
HCR   (2.30) 
 
Esto implica que el error máximo cometido al usar esta solución es de un 33%.  
 
Para este problema, el límite superior puede ser mejorado mediante la elección 
de una superficie de falla de tipo espiral logarítmica en lugar de aquella de tipo 
plano utilizada (figura 2.10). El límite inferior puede ser mejorado mediante la 
elección de otros campos de esfuerzo, probablemente más complejos, que 
eventualmente pueden implicar el desarrollo de esfuerzos de tracción en el 
suelo (Drucker y Prager, 1952). 
Los métodos de equilibrio y análisis límite se han utilizado para la investigación 
de variados problemas en geotecnia. Uno de ellos es la capacidad de soporte 
estática y sísmica de fundaciones superficiales. En particular, en el siguiente 
ítem se presenta una serie de formulaciones para abordar el problema de la 
capacidad portante sísmica de cimientos. 
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2.3 FORMULACIONES ANALÍTICAS PARA EL CÁLCULO DE LA 
CAPACIDAD DE SOPORTE SISMICA DE FUNDACIONES SUPERFICIALES 
 
Como punto de partida, en el caso estático, la capacidad de carga última qult de 
una fundación se suele calcular como una superposición de las contribuciones 
individuales tanto de la sobrecarga q a nivel del sello de cimentación, como de 
la cohesión c y el peso unitario del suelo. En particular, para una fundación 
corrida de ancho B, sometida a carga uniforme vertical, Terzaghi (1943) 
propuso utilizar la expresión: 
 
    
BNqNcNq qcult 5.0             (2.31) 
 
donde Nc, Nq y N son los denominados factores de capacidad de carga; los 
cuales dependen únicamente del ángulo de fricción interna  del suelo. 
Los métodos analíticos existentes para la estimación de la capacidad de 
soporte sísmica de fundaciones superficiales (basados ya sea en el MEL o bien 
en la TAL) han conservado la forma general de la ecuación 2.31. Por lo tanto, 
han puesto el énfasis tanto en obtener los factores de capacidad de carga en el 
caso sísmico, como en determinar cuánto se reducen éstos en relación al caso 
estático.  
 
En general, para resolver el problema, estos métodos consideran una fundación 
sometida a la acción de una carga vertical centrada P y una sobrecarga q a 
nivel del sello de cimentación (se desprecia la resistencia pasiva lateral del 
suelo en la zona de empotramiento). El efecto sísmico se incorpora mediante la 
inclusión de fuerzas de inercia derivadas de las aceleraciones solicitantes ah 
(horizontal) y av (vertical), por medio de coeficientes sísmicos kh y kv que se 
aplican sobre las cargas y la masa de suelo en movimiento bajo la fundación 
(típicamente se considera que kv es nulo). 
 
Por otro lado, para formular el equilibrio y obtener los respectivos factores de 
capacidad de carga N, los métodos consideran un cierto mecanismo de falla 
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que típicamente se compone de una zona elástica activa (I), una zona de 
transición (II) y una zona pasiva (III); de forma similar a como ocurre en el caso 
estático (figura 2.13a) Sin embargo, a diferencia de lo que ocurre en este último 
caso, las aceleraciones debidas al sismo producen un mecanismo de falla 
asimétrico, que se origina más cercano a la superficie del terreno (Budhu & Al-
Karni, 1993). En algunos casos, como por ejemplo en la teoría formulada por 
Richards et al. (1993), se considera un mecanismo de falla simplificado, en el 
cual se suprime la zona de transición de Prandtl (1921). Este efecto se 
compensa concentrando la transferencia de corte a lo largo de la línea AC, 
según se muestra en la figura 2.13b. 
 
 
 
Figura 2. 13: a) Modelo general de análisis y mecanismos de falla supuestos [Fuente: Modificado de 
Budhu & Al-Karni, 1993]; b) Mecanismo de falla simplificado (caso estático) 
[Fuente: Modificado de Richards et al, 1993] 
 
El siguiente ítem detalla las formulaciones de interés para estimar la capacidad 
de soporte sísmica de fundaciones superficiales que se han utilizado para el 
desarrollo de esta memoria. 
 
2.3.1 Formulación de Richards et al. (1993) 
 
La formulación de Richards et al. (1993) considera las fuerzas de inercia en 
todas las componentes del sistema (estructura, suelo bajo sello de fundación y 
sobrecarga). De este modo, a partir de la ecuación 2.31, se desarrolla una 
ecuación análoga de tipo dinámica para el cálculo de la capacidad de soporte.  
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Se utiliza un mecanismo de falla simplificado (cuñas de Coulomb) para estimar 
los factores de capacidad de carga para el diseño sísmico y así compararlos 
con los respectivos factores estáticos. 
 
Los planteamientos teóricos usados en esta formulación se basan en el MEL. 
Como ha sido expuesto, se sabe que este método entrega una solución 
compatible con la superficie de rotura y que dicha solución no puede calificarse 
a priori como una solución de tipo Upper–Bound (límite superior) o Lower–
Bound (límite inferior) con respecto a la solución exacta. 
 
Los autores realizan una simplificación en el mecanismo de falla de Prandtl 
(1921), (figura 2.14), cuya finalidad es eliminar la zona de transición entre las 
zonas activa y pasiva. Así, la transferencia de esfuerzo de corte se concentra a 
lo largo del segmento AC. Richards et al. proponen tratar esta línea como un 
muro de contención ficticio, con el empuje lateral activo FA de la región I 
empujando contra la cuña pasiva de resistencia FPde la región III.  
 
 
Figura 2. 14: Simplificación del mecanismo de falla de Prandtl
[Fuente: Richards et al., 1993] 
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Figura 2. 15: Equilibrio de cuñas de Coulomb 
[Fuente: Richards et al., 1993] 
 
Realizando el equilibrio las cuñas de Coulomb (figura 2.15) en el caso estático 
(kh=kv=0), se puede determinar los factores de capacidad de soporte para cada 
componente de la resistencia.  
 
 Sobrecarga  0 c ,    
A
P
q
K
K
N     (2.32) 
 Contribución del peso del suelo  
sobre el nivel de fundación  0 cq , 





 1tan
A
P
A
K
K
N     (2.33) 
 Cohesión  0 ,      0.6cN     (2.34) 
 
Los respectivos coeficientes de presión de tierra para condiciones activas 
y pasivas son mostrados a continuación: 
 
 
2
2
cos
sinsin
1cos
cos





 






AK       (2.35) 
 
37 
 
 
2
2
cos
sinsin
1cos
cos





 






PK        (2.36) 
 
Mientras que los ángulos críticos de ruptura son: 
 
   
  







 



cottantan1
tancottan1cottantan
tan
2/1
1
A
   (2.37) 
 
 
   
  







 



cottantan1
tancottan1cottantan
tan
2/1
1
P
   (2.38) 
 
2.3.1.1 Capacidad de carga sísmica 
 
Incorporando las fuerzas inerciales al equilibrio del sistema, se puede extender 
la teoría presentada al caso sísmico. Al igual que en el caso estático, el peso 
unitario del suelo  y sus parámetros de resistencia (ángulo de fricción interna  
y cohesión c) se suponen constantes. 
 
Así, los coeficientes de presión de tierra sísmicos para condiciones activas y 
pasivas son mostrados a continuación: 
 
 
 
   
 
2
2
cos
sinsin
1coscos
cos















AEK   (2.39) 
 
38 
 
 
 
   
 
2
2
cos
sinsin
1coscos
cos















PEK   (2.40) 
 
 
Y los respectivos ángulos de ruptura sísmicos son: 
 
     
   









 
aa
aaa
aAE
cottantan1
tancottan1tan1
tan
2
1


   (2.41) 
 
     
   









 
aa
aaa
aPE
cottantan1
tancottan1tan1
tan
2
1


   (2.42) 
 
donde: 
 
 hh kk 
 1/tan 1          (2.43) 
 
 a           (2.44) 
 
En la figura 2.16 se muestran graficadas las ecuaciones 2.39, 2.40, 2.41 y 2.42, 
con =30° y =15°, para ilustrar el efecto sísmico en (a) la magnitud de los 
coeficientes activos y pasivos; (b) los ángulos criticos de las cuñas activa y 
pasiva, y por ultimo (c) la geometría del mecanismo de falla para una intensidad 
de aceleración sísmica tal que tan0,3. Se observa que a medida que la 
intensidad de aceleración aumenta, los empujes activos también lo hacen, el 
empuje pasivo disminuye, y los ángulos en las cuñas se hacen más pequeños 
(falla más superficial). 
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Figura 2. 16: Análisis para  y /2: (a) Inclinación de la superficie de falla (b) Coeficientes de 
empuje sísmico (c) Mecanismo de falla para tan=kn/(1-kh)=0,3. 
[Fuente: Richards et al., 1993] 
 
Sustituyendo los coeficientes de presión sísmica en (2.32) y (2.33), y 
suponiendo que =, se determina los factores de capacidad de soporte 
sísmica NqE y  directamente. La tabla 2.6 muestra los resultados que se 
obtienen para . De acuerdo a lo sugerido por Richards et al. (1993), en 
esta tabla se utiliza el valor de NqE para calcular NcE a partir de la expresión 
estática NcE=(NqE-1)·cot; lo cual si bien no es exacto, entrega una buena 
aproximación para efectos prácticos de cálculo. Se observa que existe una 
importante reducción de los factores de capacidad de carga en el caso sísmico 
(por ende de la capacidad de soporte de la fundación) en la medida que la 
intensidad de aceleración aumenta. 
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Tabla 2. 6: Factores de capacidad de soporte sísmica y relaciones con factores estáticos para =30° 
Intensidad de 
Aceleración    
tan=kh/(1-kv) 
Factores de capacidad 
de soporte sísmica 
Relación entre factores de capacidad 
sísmica y estática 
NqE NδE NcE NqE/Nqs NδE/Nδs NcE/Ncs 
0,000 16,51 23,76 26,86 1,00 1,00 1,00 
0,088 12,84 15,30 20,51 0,78 0,64 0,76 
0,176 9,85 9,47 15,33 0,60 0,40 0,57 
0,268 7,30 5,36 10,91 0,44 0,23 0,41 
0,364 5,12 2,60 7,14 0,31 0,11 0,27 
0,466 3,22 0,88 3,84 0,19 0,04 0,14 
0,577 1,07 0,00 0,12 0,06 0,00 0,00 
 
Fuente: Modificado de Richards et al., 1993 
 
Para ilustrar más claramente este fenómeno, la figura 2.17 muestra las 
relaciones entre los factores de capacidad de soporte sísmica y estática para 
distintos ángulos de fricción interna del suelo. 
 
 
 
Figura 2. 17: Relación entre factores de capacidad de soporte sísmica y estática 
[Fuente: Richards et al., 1993] 
 
En conclusión, Richards et al. (1993) utilizaron el MEL y un mecanismo de falla 
simplificado (con cuñas activas y pasivas de tipo Coulomb) para obtener los 
factores de capacidad de carga (estáticos y sísmicos) y con ello estimar la 
capacidad de soporte de fundaciones. Los resultados muestran claramente el 
41 
 
rápido deterioro de la capacidad portante de la fundación con el aumento de la 
solicitación sísmica. Esto, a su vez, puede explicar observaciones de fallas de 
cimientos, tanto en terreno como en laboratorio, que no son atribuibles a 
licuefacción o cambios significativos en las propiedades resistentes del suelo. 
 
2.3.2 Formulación de Budhu & Al-Karni (1993) 
 
La formulación de Budhu & Al-Karni (1993) presenta un análisis basado en el 
MEL para determinar los factores de capacidad de carga sísmicos NcS, NqS y 
NS en un suelo con cohesión y fricción interna (c-) en el marco de la teoría de 
Mohr–Coulomb. Se consideran las aceleraciones horizontales, verticales, y los 
efectos de las fuerzas de inercia del suelo y las cargas aplicadas. 
 
2.3.2.1 Superficie de falla 
 
La superficie de falla estática, modificada por Vesic (1973), se muestra en parte 
en la figura 2.19. Es una superficie simétrica que comprende tres zonas. 
 
 Zona I: zona activa 
 Zona II: zona de transición radial 
 Zona III: zona pasiva 
 
Las aceleraciones de un evento sísmico producen una superficie de falla no 
simétrica, que comprende zonas similares a las del caso estático, pero estas 
son ahora mucho menos profundas y se encuentran giradas en sentido anti 
horario a través de diversos ángulos. En la figura 2.18 se muestran los ángulos 
para las zonas I, II y III respecto al plano horizontal. 
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Figura 2. 18: Superficies de falla sísmica y estática   
[Fuente: Budhu & Al-Karni, 1993] 
 
2.3.2.2 Factores de capacidad de carga sísmica 
 
La figura 2.19 muestra los diagramas de cuerpo libre para las tres zonas de falla 
descritas en el ítem anterior. 
 
 
 
Figura 2. 19: Diagramas de cuerpo libre. Superficies de falla sísmica y estática   
[Fuente: Budhu & Al-Karni, 1993] 
 
Los factores de capacidad de carga obtenidos por Budhu & Al-Karni son los 
siguientes: 
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 ccEcS NN  exp       (2.45) 
 
donde:  D
hc k


1
3,4             (2.46) 
 
   qqEvqS NkN  exp1      (2.47) 
 
 
   
v
h
q
k
K


1
3.5
2.1
            (2.48) 
 
  





 exp
3
2
1 EvS NKN     (2.49) 
 
   
v
h
k
k


1
9
1.1
              (2.50) 
 
Los autores utilizan el parámetro D= c/ h) (ecuación 2.46), que afecta al factor 
de capacidad de soporte Ncs. Para un determinado valor de kh, la razón entre 
Ncs/Nce aumenta a medida que aumenta el valor de D. Dado que la cohesión c y 
el peso unitario del suelo  son conocidos, h es el único valor necesario para 
calcular D. Este se obtiene según la expresión: 
  
  fsismicod DHh  5,0     (2.51) 
 
Budhu & Al-Karni siguieren, sin embargo, sobre todo para niveles de 
aceleración moderados, estimar h según el siguiente procedimiento 
aproximado: 
 
  Sestaticod senrH 31              (2.52) 
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donde:     tan
01
31 SSerr
        (2.53) 
   
S
B
r
1
0
cos
       (2.54) 
   
24
1

 S       (2.55) 
   
24
3

 S       (2.56) 
De este modo: 
 
  festaticod DHh  5,0             (2.57) 
 
Y así: 
 
h
c
D

        (2.58) 
   
2.3.2.3 Ecuación de capacidad de soporte sísmica 
 
Budhu y Al-Karni modifican la fórmula de capacidad de soporte estática de 
Meyerhof (1963) para convertirla en una ecuación general, en donde se 
incluyen los efectos sísmicos. La ecuación es la siguiente: 
 
 edSNBedSNqedSCNq qqqqEfCCCCEusismico
2
1
   (2.59) 
 
donde, ec, eq y e son factores sismicos y se pueden calcular como: 
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CeeC
        (2.60) 
  qeKe vq

 1       (2.61) 









 eKe v
3
2
1       (2.62) 
 
y c,q y  se pueden calcular de las ecuaciones 2.46, 2.58 y 2.50. 
 
Como será ilustrado con posterioridad, esta teoría entrega menores factores de 
capacidad de carga y, por lo tanto, reducciones en la capacidad de soporte de 
la fundación que resultan más críticas que aquellas obtenidas al utilizar la 
formulación de Richards et al. (1993). Este hecho, más que a una exactitud de 
la solución presentada por Budhu & Al-Karni, se atribuye al uso del MEL como 
método para abordar el problema y la imposibilidad de categorizar a priori la 
solución obtenida en relación con la solución exacta.  
 
2.3.3 Formulación de Soubra (1999) 
 
Soubra (1999) utiliza la TAL, y en particular el teorema del límite superior o 
Upper-Bound, para abordar el problema de la capacidad de soporte sísmica de 
fundaciones superficiales sometidas a carga vertical centrada.  
 
Para este efecto, se definen dos mecanismos de falla cinemáticamente 
admisibles, denominados M1 y M2. El mecanismo M1 es simétrico y permite 
calcular la capacidad de soporte en el caso estático. Se compone de una cuña 
triangular activa bajo la fundación y dos zonas de corte radiales compuestas de 
una secuencia de triángulos rígidos. El mecanismo M2 es no-simétrico y se 
compone de una sola zona de corte radial. Este mecanismo permite el cálculo 
de la capacidad de soporte en presencia de cargas sísmicas, y al igual que en 
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otras formulaciones, se adopta una representación cuasi estática de los efectos 
del terremoto sobre el sistema utilizando los ya conocidos coeficiente sísmicos. 
  
2.3.3.1 Análisis teórico del problema de capacidad de carga sísmico y 
estático 
 
El autor asume un sistema suelo–fundación con movimientos de traslación. En 
ambos mecanismos de falla M1 y M2, los campos de velocidad utilizados se 
componen de bloques rígidos que se mueven con velocidad constante. Por otro 
lado, se supone que la energía se disipa unicamente en las interfaces entre 
bloques adyacentes, que constituyen discontinuidades de velocidad. 
 
El suelo se considera homogéneo e isotrópico. Se supone que es un material 
de tipo Morh-Coulomb con regla de flujo asociada o regla de normalidad 
(dilatancia igual al ángulo de fricción interna del suelo) y que obedece al 
principio de máximo trabajo de Hill. Si bien la regla de normalidad no es 
estrictamente aplicable a suelos, permite simplificar la solución del problema y 
con ello obtener una estimación razonable de la capacidad de soporte del suelo 
por medio de la TAL.  
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2.3.3.2 Mecanismos de falla 
 
2.3.3.2.1 Mecanismo M1 
 
En la figura 2.20 se muestra el mecanismo de falla M1. Este mecanismo es 
simetrico y permite el cálculo de la capacidad de carga en el caso estatico (sin 
presencia de cargas sismicas). La cuña rígida ABC se ubica bajo la fundación y 
su movimiento queda determinado por el movimiento lateral del suelo 
adyacente (zonas de corte radial). 
 
Figura 2. 20: Mecanismo de falla M1 para el análisis de la capacidad de carga estática 
 [Fuente: Soubra, 1999] 
 
Por su parte, la zona BCD se compone de n bloques rígidos triangulares como 
se muestra en la figura 2.21, cada uno con su respectivo campo de velocidades 
constante. 
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Figura 2. 21: Campo de velocidades mecanismo M1 
 [Fuente: Soubra, 1999] 
Todos los triangulos se mueven como cuerpos rigidos con vectores de 
velocidad que forman un ángulo  con las lineas de discontinuidad entre cuñas. 
Los diagramas que representan el movimiento de cada uno de estos cuerpos 
(hodógrafos) se muestran en la figura 2.22 y constituyen un campo de 
velocidades cinematicamente admisible. 
 
 
Figura 2. 22: Campos de velocidad – mecanismo M1  
[Fuente: Soubra, 1999] 
 
En la figura 2.23 se muestran las fuerzas externas que contribuyen al trabajo 
externo. Estas son el peso de la masa del suelo y la sobrecarga sobre el nivel 
defundación.  
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Figura 2. 23: Diagrama de cuerpo libre mecanismo M1 
[Fuente: Soubra, 1999] 
Al igualar la tasa total del trabajo ejercido por la fuerza sobre la fundación, el 
peso del suelo en movimiento y la sobrecarga, con la tasa total de energía 
disipada a lo largo de las líneas de discontinuidad de velocidades entre cuñas, 
Soubra (1999) demostró que una envolvente superior de la capacidad de carga 
del suelo podía ser expresada mediante el funcional: 
 
 iiEiiqEiicEuE N
B
qNcNq   ,,
2
),,(),,( 0  
 
en donde los factores de capacidad de carga N se pueden encontrar 
minimizando la expresión anterior con respecto a los parámetros del 
mecanismo de falla (ii). 
 
2.3.3.2.2 Mecanismo M2 
 
La figura 2.24 muestra el mecanismo de falla M2. Este mecanismo es no-
simetrico y permite el cálculo de la capacidad de soporte en presencia de 
cargas sismicas.  
Como es sabido, un sismo tiene dos posibles efectos en el sistema suelo–
fundación. Uno de ellos es aumentar las fuerzas solicitantes, y el otro disminuir 
la resistencia al corte del suelo. Soubra, para el desarrollo de su formulación, 
considera únicamente la reducción de la capacidad de soporte debido al 
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aumento de fuerzas solicitantes en condiciones sismicas; la resistencia al corte 
del suelo se supone que no se ve afectada.  
 
Por otro lado, tanto para el suelo como para la estructura, se consideran 
coeficientes sísmicos horizontales y verticales hK y vK , respectivamente. Por 
ultimo, el efecto del sismo sobre la estructura se representa por medio del corte 
basal; no se considera el momento debido a las cargas sísmicas en la 
estructura. 
 
 
Figura 2. 24: Mecanismo de falla M2 para el análisis de la capacidad de carga sísmica  
[Fuente: Soubra, 1999] 
 
La cuña ABC es un cuerpo rigido que se desplaza con velocidad v1 hacia abajo, 
inclinada en un angulo  con respecto a la línea AC (figura 2.25). La base se 
asume que se mueve con misma la velocidad que la cuña ABC. El resto del 
mecanismo es similar, en forma, a la parte derecha del mecanismo M1 
presentado anteriormente.  
En la figura 2.26 se muestra las fuerzas que contribuyen al trabajo externo. 
Estas son: las fuerzas que actuan sobre la fundación, la acción del peso del 
suelo, la sobrecarga y las fuerzas de inercia. 
 
51 
 
 
Figura 2. 25: (a) Campo de velocidades mecanismo M2; (b) Vectores de velocidad 
 [Fuente: Soubra, 1999] 
 
 
Figura 2. 26: Diagrama de cuerpo libre para el mecanismo M2  
[Fuente: Soubra, 1999] 
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De forma similiar al caso del mecanismo M1, Soubra (1999) demostró que una 
envolvente superior (solución Upper Bound) de la capacidad de carga del suelo 
podía ser expresada mediante el funcional: 
 
 iiSiiqSiicSuE N
B
qNcNq   ,
2
),(),( 0   (2.63) 
 
en donde los factores de capacidad de carga N se pueden encontrar 
minimizando la expresión anterior con respecto a los parámetros del 
mecanismo de falla (ii). 
 
Soubra presentó sus resultados en la forma de tablas, tanto para el caso 
estático como para el caso sísmico.  
 
2.3.3.3 Factores de capacidad de soporte estáticos 
 
La tabla 2.7 muestra los valores calculados y presentados por Soubra (1999) 
para los factores N, NqE y NcE en un rango de  entre 0° y 50º. 
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Tabla 2. 7: Factores de capacidad de soporte estáticos para  entre 0° y 50° 
Ø NγE NqE NcE 
0 - 1.00 5.15 
1 - 1.09 5.38 
2 - 1.20  5.64 
3 - 1.31  5.91 
4 - 1.43  6.19 
5 -  1.57  6.50 
6 -  1.72 6.82 
7 - 1.88 7.17 
8 -  2.06 7.54 
9 - 2.26 7.93 
10 -  2.47 8.36 
11 - 2.71 8.81 
12 - 2.98 9.30 
13 -  3.27  9.82 
14 1.62 3.59 10.39 
15 1.95 3.95 10.99 
16 2.32 4.34 11.65 
17 2.75 4.78 12.36 
18 3.25 5.27 13.13 
19 3.82 5.81 13.96 
20 4.49 6.41 14.86 
21 5.26 7.08 15.85 
22 6.15 7.84 16.92 
23 7.19  8.68 18.09 
24 8.40 9.62 19.37 
25 9.81 10.69 20.77 
26 11.46 11.88 22.32 
27 13.36  13.23 24.01 
28 15.67  14.76 25.88 
29 18.35 16.49 27.95 
30 21.51 18.46 30.24 
31 25.26 20.70 32.79 
32 29.71 23.26 35.62 
33 35.02 26.19 38.79 
34 41.37 29.56 42.34 
35 49.00 33.44 46.33 
36 58.21 37.93 50.82 
37 69.35 43.13 55.91 
38 82.91 49.19 61.68 
39 99.48 56.27 68.25 
40 119.84 64.58 75.77 
41 144.99 74.36 84.40 
42 176.23 85.95 94.35 
43 215.27 99.73 105.87 
44 264.39 116.20 119.29 
45 326.59 135.99 134.99 
46 405.97 159.91 153.46 
47 508.04 189.00 175.31 
48 640.42 224.59 201.32 
49 813.64 268.44 232.49 
50 1042.48 1,042.48 322.88 
 
Fuente:  Soubra, 1999  
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2.3.3.4 Factores de capacidad de soporte sísmicos 
 
Las tablas 2.8, 2.9 y 2.10 muestran los valores calculados y presentados por 
Soubra (1999) para los factores NS, NqS y NcS en un rango de  entre 15° y 45º. 
 
Tabla 2. 8: Factor de capacidad de soporte sísmica NS 
S 
Kh 
φ (grados) 
15 20 25 30 35 40 45 
0 2,10 4,67 10,06 21,88 49,62 120,96 328,88 
0,05 1,51 3,57 7,91 17,43 39,69 96,48 259,93 
0,1 1,01 2,61 6,04 13,59 31,23 75,92 203,11 
0,15 0,58 1,80 4,45 10,35 24,14 58,94 156,98 
0,2 0,26 1,13 3,14 7,67 18,32 45,12 120,05 
0,25 0,04 0,62 2,09 5,51 13,61 34,05 90,85 
0,3 - 0,26 1,28 3,80 9,89 25,31 68,05 
0,35 - - 0,69 2,49 6,99 18,51 50,44 
0,4 - - 0,28 1,51 4,77 13,29 36,99 
0,45 - - 0,04 0,81 3,12 9,34 26,82 
0,5 - - - 0,35 1,92 6,40 19,19 
0,55 - - - 0,07 1,08 4,24 13,54 
0,6 - - - - 0,51 2,69 9,38 
 
Fuente:  Soubra, 1999  
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Tabla 2. 9: Factor de capacidad de soporte sísmica NqS 
NqS 
Kh 
φ (grados) 
15 20 25 30 35 40 45 
0 3,95 6,41 10,69 18,46 33,43 64,55 135,91 
0,05 3,52 5,72 9,51 16,35 29,44 56,39 117,46 
0,1 3,07 5,02 8,35 14,34 25,70 48,89 100,85 
0,15 2,59 4,32 7,24 12,44 22,25 42,08 86,05 
0,2 2,07 3,62 6,17 10,67 19,08 35,96 73,00 
0,25 1,46 2,94 5,17 9,04 16,22 30,52 61,60 
0,3 - 2,25 4,22 7,54 13,65 25,73 51,71 
0,35 - 1,46 3,33 6,19 11,37 21,53 43,21 
0,4 - - 2,47 4,97 9,36 17,89 35,93 
0,45 - - 1,56 3,86 7,59 14,74 29,75 
0,5 - - - 2,85 6,04 12,04 24,51 
0,55 - - - 1,86 4,69 9,72 20,09 
0,6 - - - - 3,49 7,75 16,36 
 
Fuente:  Soubra, 1999  
 
Tabla 2. 10: Factor de capacidad de soporte sísmica NcS 
NcS 
Kh 
φ (grados) 
15 20 25 30 35 40 45 
0 11,00 14,87 20,78 30,25 46,35 75,80 135,09 
0,05 10,26 13,79 19,14 27,64 41,95 67,84 119,27 
0,1 9,50 12,69 17,50 25,09 37,74 60,38 104,74 
0,15 8,72 11,60 15,91 22,64 33,76 53,46 91,56 
0,2 7,96 10,54 14,37 20,32 30,06 47,12 79,70 
0,25 7,21 9,51 12,91 18,14 26,63 41,36 69,14 
0,3 6,48 8,53 11,53 16,12 23,50 36,18 59,81 
0,35 5,79 7,61 10,25 14,26 20,67 31,56 51,62 
0,4 5,14 6,75 9,07 12,58 18,12 27,47 44,49 
0,45 4,54 5,96 8,00 11,05 15,85 23,86 38,29 
0,5 3,98 5,23 7,02 9,68 13,83 20,69 32,94 
0,55 3,47 4,58 6,14 8,46 12,04 17,93 28,33 
0,6 3,01 3,98 5,36 7,37 10,48 15,53 24,37 
 
Fuente:  Soubra, 1999  
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Como ha sido mencionado anteriormente, el mecanismo de falla en el caso 
sísmico se presenta más superficial que en el caso estático. En la figura 2.27 se 
muestra las superficies de deslizamiento critico obtenidas por Soubra (1999), a 
partir de la minimización numerica, del factor S para  =30° y para tres valores 
de Kh (Kh =0, 0.15, y 0.3). Efectivamente, se puede observar que la superficie 
de deslizamiento crítico se hace menos profunda en la medida que la intensidad 
de aceleración aumenta. 
 
 
 
Figura 2. 27: Superficie de deslizamiento crítico para =30° y Kh= 0, 0.15, y 0.3 
[Fuente: Soubra, 1999] 
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2.3.4 Otras formulaciones  
 
Una serie de otros investigadores han abordado el problema de la capacidad de 
soporte sísmica de fundaciones superficiales sometidas a carga vertical 
centrada. En este sentido, autores como Sarma & Iossifelis (1990), Kumar & 
Kumar (2003) y Choudhury & Subba Rao (2005), han formulado propuestas 
basadas en el MEL. Por su parte, investigadores como Dormieux & Pecker 
(1995), Paolucci & Pecker (1997), Soubra (1997), Zhu (2000) y Ghosh (2008), 
han hecho lo propio a partir de la TAL; en particular, sobre la base del teorema 
del límite superior o upper bound theorem.  
 
Contar con este conjunto de soluciones ha permitido obtener una serie de 
envolventes superiores de la solución analítica exacta, y con ello establecer 
puntos de comparación entre las diferentes teorías existentes. 
 
De forma ilustrativa, se considera el caso de una fundación superficial corrida 
sometida a una carga vertical centrada, apoyada sobre un suelo arenoso sin 
cohesión, de superficie horizontal, caracterizado por un ángulo de fricción 
interna =30º. La Figura 2.28a muestra cómo varía el factor de capacidad de 
carga sísmico NS en función de la magnitud del coeficiente sísmico horizontal 
Kh (despreciando la componente vertical), de acuerdo a métodos basados en el 
MEL, según diferentes autores; mientras que la Figura 2.28b muestra lo propio 
para diferentes teorías basadas en la TAL. En todos los casos se puede 
apreciar que existe una importante reducción de este factor en la medida que el 
coeficiente sísmico aumenta. 
 
En términos generales, dentro de las soluciones desarrolladas a partir de la 
TAL, se observa que la elaborada por Soubra (1999) es la que entrega la menor 
envolvente superior. Llama la atención la solución propuesta por Richards et al. 
(1993), la cual pese a las simplificaciones adoptadas para su desarrollo (en 
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relación con la geometría de la superficie de falla) entrega resultados similares 
a los obtenidos por Soubra (1999); aun considerando su origen en el MEL. 
 
Las soluciones obtenidas por Budhu & Al-Karni (1993), Zhu (2000) y Choudhury 
& Subba Rao (2005), todas desarrolladlas en el contexto del MEL, son las que 
entregan los menores valores de NS. Sin embargo, como ha sido mencionado 
con anterioridad, no puede establecerse a priori la relación que existe entre 
dichas soluciones y la solución exacta del problema; por lo cual deben ser 
interpretadas con cautela y de forma referencial. 
 
 
Figura 2. 28: Variación del factor de capacidad de carga NS  en función del coeficiente sísmico Kh 
según diferentes autores (=30º). a) Métodos basados en la teoría de equilibrio límite. b) Métodos 
basados en la teoría de análisis límite 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
Por otro lado, se muestra la forma en que se reducen los factores de capacidad 
de carga en el caso sísmico (S) respecto del caso estático (E) en función de Kh. 
Para estos efectos se consideran las proposiciones de Sarma & Iossifelis 
(1990), Richards et al. (1993), Budhu & Al-Karni (1993), Soubra (1999) y 
Choudhury & Subba Rao (2005), por ser las que abordan directamente el 
cálculo de todos los factores de capacidad de carga; a diferencia de lo que 
ocurre con las demás teorías, que se centran únicamente en la obtención del 
factor N. La Figura 2.29 muestra la variación del cuociente NcS/NcE, mientras 
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que la Figura 2.30 muestra lo propio para el cuociente NqS/NqE y la Figura 2.31 
muestra el cuociente S/N..  
 
Se aprecia que según las teorías presentadas, el sismo reduce de forma 
importante los factores de capacidad de carga en relación a los valores que 
poseen en el caso estático. En general, pese a las diferencias existentes 
respecto a los supuestos adoptados y los métodos de resolución del problema, 
se observa una buena concordancia de resultados entre las teorías planteadas 
por Sarma & Iossifelis (1990), Soubra (1999) y Richards et al. (1993); con la 
excepción del caso del factor Nc, que fue estimado por estos últimos autores 
extrapolando al caso sísmico las expresiones utilizadas en el caso estático sin 
una mayor justificación (Richards et al., 1993; Soubra, 1999). Por otro lado, las 
teorías elaboradas por Budhu y Al-Karni y Choudhury & Subba Rao (2005) son 
las que entregan los menores cuocientes entre factores. Sin embargo, esta 
última escapa bastante a la tendencia planteada por los demás autores, 
entregando drásticas reducciones para todos los factores, incluso en el caso de 
sismos leves a moderados (valores de Kh bajos). 
 
 
Figura 2. 29: Cuociente NcS/NcE versus Kh según distintos autores (=30º) 
 [Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 2. 30: Cuociente NqS/NqE versus Kh según distintos autores (=30º)  
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 2. 31: CuocienteS/N versus Kh según distintos autores (=30º)  
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
En función de lo presentado anteriormente, en esta memoria se considera tres 
teorías el cálculo de capacidad de soporte sísmica de fundaciones: Richards et 
al. (1993), Budhu & Al-Karni (1993) y Soubra (1999); las cuales son 
representativas de los distintos métodos de solución (MEL y TAL) y abarcan un 
rango amplio de valores de los factores de capacidad de carga del suelo.  
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2.4 PRÁCTICA TRADICIONAL CHILENA PARA EL CÁLCULO DE LA 
CAPACIDAD DE SOPORTE SISMICA DE FUNDACIONES SUPERFICIALES 
2.4.1 Definición, orígenes y fundamentos 
 
El diseño de fundaciones en zonas propensas a terremotos, como es el caso de 
Chile, debe proveer seguridad tanto ante cargas estáticas como ante los 
incrementos de carga debido a eventuales sismos. 
 
En la práctica, las normas chilenas de diseño no indican de forma explícita 
cómo estimar la capacidad de carga última de fundaciones superficiales (ya sea 
en el caso estático o bien en el caso sísmico). Pese a lo anterior, una de las 
formas en que tradicionalmente se ha abordado con éxito el diseño sísmico de 
fundaciones superficiales consiste en trabajar sobre la base de las tensiones de 
contacto admisibles del suelo derivadas para el caso estático. Estas se suelen 
calcular, por ejemplo, por medio de las teorías de Meyerhof (1963), Hansen 
(1970) o Vesic (1973) (ver ítem 2.1); considerando un factor de seguridad (FS) 
ante la falla por capacidad de soporte del orden de 3, como se indica en la 
ecuación 2.64.  
 
FS
q
q ultEadmE      (2.64) 
 
Generalmente, se permite incrementar el valor de las tensiones así obtenidas 
por medio de factores que varían entre 1.30 a incluso 1.50; siendo típicamente 
aceptado adoptar un coeficiente de mayoración de 1.33 (33%) en la mayoría de 
los casos. Así, la “práctica tradicional chilena” establece que la capacidad de 
carga sísmica del suelo puede obtenerse incrementando en un 33% la 
capacidad de soporte admisible estática, como se indica en la ecuación 2.65: 
 
33.1 admEultS qq    (2.65) 
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Este incremento en las tensiones admisibles guarda directa relación con la 
probabilidad de ocurrencia de un cierto evento sísmico de diseño, que da origen 
a las cargas con que realiza el chequeo de la cimentación. Esto puede 
interpretarse como una reducción del FS con que se trabaja en caso de 
solicitaciones eventuales (Puri & Prakash, 2007). En este sentido, Peck et al. 
(1974), para el caso de fundaciones en arcilla, sugieren diseñar utilizando un FS 
igual a 2,0 cuando se consideran cargas extremas de tipo eventual; lo cual 
equivale a incrementar las tensiones admisibles estáticas en un 50%. Por otro 
lado, algunos códigos de construcción en Estados Unidos (los denominados 
Model Building Codes) como por ejemplo el International Building Code (2012), 
indican que para el diseño de fundaciones se permite adoptar un incremento en 
las tensiones admisibles del suelo (roca, grava, arena o arcilla) en un 33% 
cuando las combinaciones de carga incluyen solicitaciones de viento o sismo 
(figura 2.32, punto d).  
 
 
Figura 2. 32: Presiones de contacto admisibles 
 [Fuente: International Building Code – 2012] 
 
Esta práctica se considera adecuada para el caso de suelos granulares densos, 
arcillas rígidas a muy rígidas y rocas duras. Sin embargo, no debiera aplicarse 
en el caso de rocas quebradizas, suelos sueltos potencialmente licuables o 
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sensibles a los incrementos de presión de poros, o en arcillas sensitivas o que 
puedan llegar a experimentar flujo plástico (Day, 2006). 
 
Otro enfoque utilizado en la práctica, aunque en menor medida que el anterior, 
consiste en transformar el problema sísmico en uno de tipo pseudoestático 
equivalente. De esta forma, el efecto las solicitaciones laterales representativas 
del evento de diseño se incorpora a las ecuaciones de capacidad de soporte 
por medio de factores correctores de inclinación de cargas. Por su parte, se 
trabaja con las denominadas dimensiones efectivas de la fundación, las cuales 
reflejan la magnitud de la excentricidad de las cargas solicitantes. Para este tipo 
de análisis se suelen utilizar las denominadas ecuaciones generales de 
capacidad de soporte, como las propuestas por Meyerhof (1963), Hansen 
(1970) o Vesic (1973); considerando un FS mínimo ante la falla por hundimiento 
igual a 2,0. Sin embargo, como ha sido mencionado, este tipo de formulaciones 
presenta la limitación de no considerar los efectos inerciales que produce el 
sismo en el conjunto suelo-estructura. 
 
2.4.2 Normativa Nacional y recomendaciones 
 
En Chile, las normas de diseño sísmico NCh433 Of. 1996, mod. 2009 y 
NCh2369 Of. 2003 no indican de forma explícita cómo realizar el cálculo de la 
capacidad de soporte de fundaciones. Las referencias más cercanas al 
respecto pueden encontrarse en el Manual de Carreteras (2012) del Ministerio 
de Obras Públicas (MOP), documento que establece que para el diseño sísmico 
de fundaciones de puentes y obras afines se deben respetar las disposiciones 
de la sección 4 de la norma AASHTO Standard Specifications for Highway 
Bridges (2002).  
A su vez, dicha norma establece que la capacidad de carga última de 
cimentaciones superficiales puede estimarse utilizando métodos teóricos 
(ecuaciones generales de capacidad de soporte), semi-empíricos (basados en 
ensayos SPT o CPT) o bien por medio de ensayos de placa de carga (según la 
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norma ASTM D 1194-87). En relación con las solicitaciones, estas pueden 
obtenerse ya sea de forma pseudoestática o bien a través de un análisis de 
respuesta dinámica. Finalmente, para la verificación del diseño, se permite al 
proyectista utilizar tanto el método de tensiones admisibles (ASD) como el 
método basado en factores de carga y resistencia (LRFD); este último calibrado 
de forma tal de mantener los factores de seguridad en niveles similares a los 
requeridos por el método ASD (del orden de 3,0 para cargas estáticas y de 2,0 
para cargas estáticas más sísmicas). De esta manera, la forma de realizar el 
cálculo geotécnico de cimentaciones para puentes y obras afines queda abierta 
al criterio del diseñador.  
 
Sin embargo, tanto para el caso de edificios tradicionales como para estructuras 
e instalaciones industriales, no existen disposiciones claras respecto de cómo 
estimar las tensiones de contacto admisibles en el suelo de fundación; ya sea 
en el caso estático o bien en el caso sísmico. 
 
Ante la ausencia de disposiciones normativas específicas para este tipo de 
estructuras, la “práctica tradicional chilena” para el diseño de fundaciones 
superficiales ante cargas sísmicas ha consistido en permitir un incremento de 
un 33% en las tensiones de contacto admisibles del suelo obtenidas para el 
caso estático. Si bien esta forma de abordar el problema ha entregado 
resultados generales satisfactorios durante los sismos pasados, la 
disponibilidad de nuevos modelos analíticos para el cálculo de la capacidad de 
soporte de fundaciones superficiales pone de manifiesto la necesidad de 
establecer una medida de la confiabilidad asociada a su uso y evaluar posibles 
mejoras a los procedimientos de diseño utilizados en la práctica. 
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CAPITULO 3 - METODOLOGÍA 
 
Los antecedentes presentados en los ítems 2.3 y 2.4 ponen de manifiesto la 
necesidad de establecer una medida de la confiabilidad asociada a los 
procedimientos típicamente utilizados en la práctica nacional para la estimación 
de la capacidad de soporte sísmica de fundaciones, en relación con las 
formulaciones analíticas disponibles. Para estos efectos, en la presente 
memoria se lleva a cabo un análisis paramétrico de fundaciones superficiales 
sometidas a carga vertical centrada, en el cual se contemplan diferentes 
geometrías (cuadrada, rectangular y corrida), coeficientes sísmicos Kh, 
profundidades de empotramiento Df y propiedades resistentes del suelo de 
fundación (ángulo de fricción interna y cohesión c), que se considera de tipo 
granular.  
 
La tabla 3.1 muestra parámetros utilizados en el análisis y sus rangos de 
variación. 
 
Tabla 3. 1: Parámetros y rangos de variación considerados en el análisis 
B (m) L (m) Df/B  (kN/m
3) c (kPa)  (deg) kh 
1,0 1,0; 2,0 y 30 0,5; 1,0 y 1,5 16 a 18 0; 7,5 y 15 30; 35; 40 y 45 0,1; 0,2 y 0,3 
 
Fuente: Elaboración propia, (2014) 
 
Como una forma de cuantificar la confiabilidad asociada a la práctica de estimar 
la capacidad de soporte admisible sísmica por medio de un incremento de un 
33% en las tensiones admisibles estáticas (práctica tradicional chilena), se 
define un índice denominado IC1; el cual se obtiene de la ecuación 2.66: 
 
admE
ultS
admS
ultS
q
q
q
q
IC


33,1
1
   (2.66) 
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donde: qultS= capacidad de soporte última en el caso sísmico, determinada 
por diferentes métodos analíticos (basados en MEL o TAL). 
qadmS= capacidad de soporte admisible sísmica. 
qadmE= capacidad de soporte admisible estática, obtenida por la 
teoría de Vesic (1973) para un factor de seguridad ante la falla por 
un hundimiento igual a 3,0. 
 
De este modo, un valor de IC1 mayor que 1,0 quiere decir que, respecto a un 
cierto método analítico considerado, el uso de la práctica tradicional chilena 
resulta conservador. Por el contrario, valores menores a la unidad, indicarían 
que esta forma aproximada de estimar la capacidad de soporte sísmica de 
fundaciones superficiales podría ser contraria a la seguridad.  
Por otro lado, para evaluar la pertinencia del uso del coeficiente de mayoración 
de las tensiones de contacto admisibles estáticas de la fundación (33%) en el 
caso sísmico, se define el índice IC2 como: 
 
admE
ultS
q
q
IC 2    (2.67) 
 
donde: qultS= capacidad de soporte última en el caso sísmico, determinada 
por diferentes métodos analíticos (basados en MEL o TAL). 
qadmE= capacidad de soporte admisible estática, obtenida por la 
teoría de Vesic (1973) para un factor de seguridad ante la falla por 
hundimiento igual a 3,0. 
 
Como ha sido mencionado, las formulaciones analíticas utilizadas para el 
cálculo de capacidad de soporte sísmica son las propuestas por Richards et al. 
(1993), Budhu & Al-Karni (1993) y Soubra (1999); las cuales son 
representativas de los distintos métodos de solución (MEL y TAL) y abarcan un 
rango amplio de valores de los factores de capacidad de carga N del suelo. De 
esta manera, se pueden obtener tres índices IC1 y tres índices IC2 para cada 
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set de parámetros considerado en el análisis; lo cual posibilita no sólo observar 
la variabilidad de los resultados, sino que también permite analizar la 
sensibilidad de cada método ante la variación de ciertos parámetros 
específicos. 
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CAPITULO 4 – ANÁLISIS Y DISCUSIÓN DE RESULTADOS  
 
En primer lugar se muestra, para cada método analítico considerado, la 
influencia que tiene en los índices de confiabilidad IC1 tanto la geometría de la 
fundación (cuadrada, rectangular o corrida), como el grado de empotramiento 
de la misma en relación a su ancho (razón Df/B) y los parámetros resistentes 
del suelo (cohesión y fricción interna).  
 
Posteriormente se presenta una comparación entre métodos; tanto en relación 
a la capacidad de soporte sísmica que predicen para un conjunto de parámetros 
fijo, como a los índices de confiabilidad IC1 e IC2 que entregan para las mismas 
condiciones. 
 
4.1 INFLUENCIA DE LA GEOMETRIA, DEL EMPOTRAMIENTO Y DE LOS 
PARAMETROS DE RESISTENCIA DEL SUELO 
 
Para cada método analítico, se estudian los índices de confiabilidad IC1 que 
resultan al variar la geometría de la fundación (cuadrada, rectangular y corrida), 
los niveles de empotramiento (razones Df/B) y los parámetros de resistencia del 
suelo (c y ); con el objetivo de estudiar la sensibilidad de los métodos a la 
variación de sus parámetros.  
 
4.1.1 Formulación de Budhu & Al-Karni (1993) 
 
Las figuras 4.1 a 4.9 muestran la influencia que tiene la geometría de la 
fundación en los valores de los índices de confiabilidad IC1, para distintos 
ángulos de fricción interna, cohesión y razones de empotramiento, al tomar 
como referencia la teoría de Budhu & Al-Karni (1993). 
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Figura 4. 1: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=0,5) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993)  
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 2: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=1,0) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993)  
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 3: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=1,5) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
 
Figura 4. 4: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=0,5) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993)   
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 5: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=1,0) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993)  
   [Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
 
Figura 4. 6: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=1,5) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 7: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa; Df/B=0,5) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
 
Figura 4. 8: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa, Df/B=1,0) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 9: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad IC1, 
para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa, Df/B=1,5) – Formulación de Budhu & Al-Karni 
(1993)   
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
De los resultados presentados en las figuras 4.1 a 4.9, se puede concluir que, 
en relación con la geometría de la cimentación, la formulación de Budhu & Al-
Karni (1993) entrega los valores del índice de confiabilidad IC1 más bajos para 
el caso de fundaciones corridas. En general, se obtienen valores de IC1 
menores que 1,0 para Kh>0,12.  
 
Por otro lado, se aprecia que para profundidades de empotramiento fijas, existe 
una disminución de los valores de IC1 al variar el ángulo de fricción interna 
de=30° a =45°. Si bien se podría esperar que para  =45° los valores de IC1 
aumentaran, resultan levemente más pequeños que para el caso de un suelo 
con =30°. Esto se debe a la diferencia de tasas con que aumenta la capacidad 
de carga según las teorías de Budhu & Al-Karni (1993) y de Vesic (1973) al 
incrementarse el ángulo de fricción interna del material. En este sentido, el uso 
de la práctica chilena resulta más confiable para valores de  bajos (en relación 
a los resultados que predice el método analítico).  
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La formulación presentada entrega en su mayoría índices IC1 menores que 1,0. 
De hecho, en el caso de fundaciones corridas, el índice IC1 es siempre menor 
que 1,0 para cohesiones nulas (c=0). Lo anterior indicaría que en todos estos 
casos el uso de la práctica chilena sería contraria a la seguridad. 
 
Se puede observar que la influencia del empotramiento de la fundación es 
relevante, ya que al aumentar este parámetro también aumenta el valor de IC1. 
En ese sentido, los mayores incrementos se aprecian en el caso de fundaciones 
corridas. Por último, se aprecia que al aumentar la cohesión del suelo, los 
valores de los índices de confiabilidad se incrementan, y la diferencia entre las 
curvas para distintas geometrías de fundación va disminuyendo. 
 
4.1.2 Formulación de Richards et al. (1993) 
 
Las figuras 4.10 a 4.18 muestran la influencia que tiene la geometría de la 
fundación en los valores de los índices de confiabilidad IC1, para distintos 
ángulos de fricción interna, cohesión y razones de empotramiento, al tomar 
como referencia la teoría de Richards et al. (1993).  
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Figura 4. 10: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=0,5) – Formulación de Richards et al. 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
 
Figura 4. 11: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=1,0) – Formulación de Richards et al. 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 12: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=1,5) – Formulación de Richards et al. 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 13: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=0,5) – Formulación de Richards et 
al. (1993)  
 [Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 14: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=1,0) – Formulación de Richards et 
al. (1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 15: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=1,5) – Formulación de Richards et 
al. (1993)   
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
0,60
0,80
1,00
1,20
1,40
1,60
1,80
0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30
IC
1
Kh
=30 ; c=7,5kPa ; Df/B=1,0
Cuadrada
Rectangular
Corrida
0,60
0,80
1,00
1,20
1,40
1,60
1,80
0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30
IC
1
Kh
=35 ; c=7,5kPa ; Df/B=1,0
Cuadrada
Rectangular
Corrida
0,60
0,80
1,00
1,20
1,40
1,60
1,80
0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30
IC
1
Kh
=40 ; c=7,5kPa ; Df/B=1,0
Cuadrada
Rectangular
Corrida
0,60
0,80
1,00
1,20
1,40
1,60
1,80
0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30
IC
1
Kh
=45 ; c=7,5kPa ; Df/B=1,0
Cuadrada
Rectangular
Corrida
0,60
0,80
1,00
1,20
1,40
1,60
1,80
0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30
IC
1
Kh
=30 ; c=7,5kPa ; Df/B=1,5
Cuadrada
Rectangular
Corrida
0,60
0,80
1,00
1,20
1,40
1,60
1,80
0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30
IC
1
Kh
=35 ; c=7,5kPa ; Df/B=1,5
Cuadrada
Rectangular
Corrida
0,60
0,80
1,00
1,20
1,40
1,60
1,80
0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30
IC
1
Kh
=40 ; c=7,5kPa ; Df/B=1,5
Cuadrada
Rectangular
Corrida
0,60
0,80
1,00
1,20
1,40
1,60
1,80
0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20 0,22 0,24 0,26 0,28 0,30
IC
1
Kh
=45 ; c=7,5kPa ; Df/B=1,5
Cuadrada
Rectangular
Corrida
78 
 
 
Figura 4. 16: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa; Df/B=0,5) – Formulación de Richards et al. 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 17: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa, Df/B=1,0) – Formulación de Richards et al. 
(1993)   
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 18: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa; Df/B=1,5) – Formulación de Richards et al. 
(1993) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
Los resultados mostrados en las figuras 4.10 a 4.18 indican que, en general, los 
índices de confiabilidad IC1 resultan mayores que 1,0 para valores de Kh 
menores a 0.20, aproximadamente. Ocurre también que para el caso de 
fundaciones corridas, coeficientes sísmicos elevados y empotramientos bajos, 
se observan valores de IC1 menores a la unidad. 
 
En relación con la geometría de la fundación, los valores de IC1 más bajos se 
obtienen en el caso de fundaciones corridas. Por otra parte, se aprecia que a 
medida que aumenta el empotramiento de la fundación, las curvas para las 
diferentes geometrías de fundación tienden a juntarse, y en consecuencia, este 
último factor resulta poco relevante. 
 
Al aumentar la cohesión del suelo existe sólo una leve mejora en los índices de 
confiabilidad obtenidos. Sin embargo, se aprecia que al aumentar el ángulo de 
fricción interna  los valores de IC1 tienden a disminuir; de igual modo como 
ocurre en la formulación de Budhu & Al-Karni. 
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4.1.2 Formulación de Soubra (1999) 
 
Las figuras 4.19 a 4.27 muestran la influencia que tiene la geometría de la 
fundación en los valores de los índices de confiabilidad IC1, para distintos 
ángulos de fricción interna, cohesión y razones de empotramiento, al tomar 
como referencia la teoría de Soubra (1999).  
 
 
 
Figura 4. 19: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=0,5) – Formulación de Soubra (1999)   
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 20: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=1,0) – Formulación de Soubra (1999)  
 [Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 21: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=0; Df/B=1,5) – Formulación de Soubra (1999)   
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 22: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=1,0) – Formulación de Soubra (1999)  
 [Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 23: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=0,5) – Formulación de Soubra (1999) 
 [Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 24: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=7,5kPa; Df/B=1,5) – Formulación de Soubra (1999) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 25: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa; Df/B=0,5) – Formulación de Soubra (1999) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 26: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa; Df/B=1,0) – Formulación de Soubra (1999) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 27: Influencia de la geometría de la fundación en los valores del índice de confiabilidad 
IC1, para diferentes ángulos de fricción interna (c=15kPa; Df/B=1,5) – Formulación de Soubra (1999) 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
En el caso de la formulación propuesta por Soubra (1999), se obtienen valores 
del índice de confiabilidad IC1 que resultan siempre mayores que aquellos que 
se consiguen a partir de las otras dos teorías analizadas. Además, éstos 
resultan por sobre 1,0 en la mayoría de los casos; incluso para coeficientes 
sísmicos elevados. 
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Se aprecia que las curvas de los gráficos tienden a juntarse en la medida que 
aumenta el empotramiento de la fundación, tal como ocurre con los demás 
métodos estudiados. Al aumentar la cohesión del suelo existe una mejora en los 
índices de confiabilidad obtenidos, a la vez que las curvas para distintas 
geometrías de fundación tienden a juntarse.  
Adicionalmente, si se incrementa el ángulo de fricción interna del suelo, la 
confiabilidad medida en el índice IC1 tiende a disminuir. Esto se debe, 
nuevamente, a la diferencia de tasas con que aumenta la capacidad de carga 
según esta formulación y la propuesta por Vesic (1973) (con la cual se calcula 
la capacidad de soporte estática) cuando aumenta. 
  
4.2 COMPARACIÓN ENTRE METODOS 
4.2.1 Comparación de la capacidad de soporte sísmica que predicen los 
métodos analíticos estudiados 
 
En esta sección se presentan algunos de los principales resultados relativos a 
las capacidades de carga sísmica que se obtienen al utilizar los métodos 
analíticos considerados.  
 
De forma ilustrativa, las figuras 4.28, 4.29 y 4.30 muestran los resultados del 
análisis para el caso de una fundación corrida, cuadrada y rectangular, 
respectivamente, de ancho B=1,0 m, apoyada sobre un material de peso 
unitario =18 kN/m3. El suelo tiene un ángulo de fricción interna =30° y 
cohesión nula (c=0). Bajo estas condiciones se estudian dos casos, con 
razones de empotramiento Df/B iguales a 0,5 y 1,5 (a y b respectivamente). 
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Figura 4. 28: Capacidad de soporte sísmica como función de Kh para fundaciones corridas (=18 
kN/m3 ; =30°; c=0).  
a) Df/B =0,5; b) Df/B =1,5 . 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 29: Capacidad de soporte sísmica como función de Kh para fundaciones cuadradas (=18 
kN/m3 ; =30°; c=0).  
a) Df/B =0,5; b) Df/B =1,5. 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 30: Capacidad de soporte sísmica como función de Kh para fundaciones rectangulares 
(=18 kN/m3 ; =30°; c=0). a) Df/B =0,5; b) Df/B =1,5. 
 [Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Por otro lado, en las tablas 4.1, 4.2 y 4.3 se muestra cuantitativamente la 
variación de la capacidad de soporte sísmica (qultS) en una fundación corrida, 
cuadrada y rectangular, respectivamente, al considerar distintas razones de 
empotramiento y cohesiones del suelo; para los tres métodos analíticos 
estudiados. El análisis se realiza para diferentes aceleraciones sísmicas y 
cohesiones del suelo. 
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Tabla 4. 1: Variación de la capacidad de soporte sísmica qultS  al modificar parámetros del suelo, 
empotramiento y coeficientes sísmicos Kh  para fundaciones corridas 
 
      c=0 c=7,5 kPa c=15 kPa 
 
Métodos Sismo Variación Variación Variación 
Variación de qultS al aumentar de 
Df/B=0,5 a Df/B=1,5 con =30° 
Soubra (1999) 
Kh= 0,10 131% 78% 59% 
Kh= 0,20 147% 80% 59% 
Kh= 0,30 166% 81% 57% 
Richards et al. 
(1993) 
Kh= 0,10 119% 77% 59% 
Kh= 0,20 135% 83% 63% 
Kh= 0,30 154% 91% 68% 
Budhu & Al-Karni 
(1993) 
Kh= 0,10 160% 76% 42% 
Kh= 0,20 193% 70% 24% 
Kh= 0,30 214% 61% 10% 
Variación de qultS al aumentar de 
Df/B=0,5 a Df/B=1,5 con =45° 
Soubra (1999) 
Kh= 0,10 80% 68% 54% 
Kh= 0,20 91% 74% 57% 
Kh= 0,30 103% 80% 60% 
Richards et al. 
(1993) 
Kh= 0,10 86% 68% 57% 
Kh= 0,20 97% 74% 61% 
Kh= 0,30 108% 80% 65% 
Budhu & Al-Karni 
(1993) 
Kh= 0,10 122% 83% 58% 
Kh= 0,20 161% 93% 53% 
Kh= 0,30 189% 94% 45% 
 
Fuente: Elaboración propia, 2014 
 
Tabla 4. 2: Variación de la capacidad de soporte sísmica qultS  al modificar parámetros del suelo, 
empotramiento y coeficientes sísmicos Kh para fundaciones cuadradas 
        c=0 c=7,5 kPa c=15 kPa 
  Métodos Sismo Variación Variación Variación 
Variación de qultS al aumentar de 
Df/B=0,5 a Df/B=1,5 con =30° 
Soubra (1999) 
Kh= 0,10 180% 91% 65% 
Kh= 0,20 191% 90% 63% 
Kh= 0,30 203% 87% 60% 
Richards et al. 
(1993) 
Kh= 0,10 171% 92% 67% 
Kh= 0,20 182% 97% 69% 
Kh= 0,30 195% 103% 73% 
Budhu & Al-Karni 
(1993) 
Kh= 0,10 199% 83% 44% 
Kh= 0,20 217% 72% 24% 
Kh= 0,30 227% 61% 10% 
Variación de qultS al aumentar de 
Df/B=0,5 a Df/B=1,5 con =45° 
Soubra (1999) 
Kh= 0,10 143% 98% 73% 
Kh= 0,20 153% 102% 74% 
Kh= 0,30 163% 106% 73% 
Richards et al. 
(1993) 
Kh= 0,10 149% 98% 76% 
Kh= 0,20 158% 102% 78% 
Kh= 0,30 167% 106% 80% 
Budhu & Al-Karni 
(1993) 
Kh= 0,10 177% 104% 67% 
Kh= 0,20 199% 104% 57% 
Kh= 0,30 211% 98% 46% 
 
Fuente: Elaboración propia, 2014 
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Tabla 4. 3: Variación de la capacidad de soporte sísmica qultS al modificar parámetros del suelo, 
empotramiento y coeficientes sísmicos Kh para fundaciones rectangulares 
        c=0  c=7,5 kPa c=15 kPa 
  Métodos Sismo Variación Variación Variación 
Variación de qultS al aumentar de 
Df/B=0,5 a Df/B=1,5 con =30° 
Soubra (1999) 
Kh= 0,10 156% 85% 62% 
Kh = 0,20 170% 86% 61% 
Kh = 0,30 186% 84% 59% 
Richards et al. 
(1993) 
Kh= 0,10 145% 85% 63% 
Kh = 0,20 159% 91% 67% 
Kh = 0,30 176% 98% 71% 
Budhu & Al-Karni 
(1993) 
Kh= 0,10 181% 80% 43% 
Kh = 0,20 207% 71% 24% 
Kh = 0,30 222% 61% 10% 
Variación de qultS al aumentar de 
Df/B=0,5 a Df/B=1,5 con φ=45 
Soubra (1999) 
Kh= 0,10 112% 85% 65% 
Kh = 0,20 123% 90% 67% 
Kh = 0,30 135% 95% 68% 
Richards et al. 
(1993) 
Kh= 0,10 118% 85% 68% 
Kh = 0,20 129% 90% 71% 
Kh = 0,30 140% 95% 74% 
Budhu & Al-Karni 
(1993) 
Kh= 0,10 152% 96% 64% 
Kh = 0,20 183% 100% 55% 
Kh = 0,30 203% 97% 46% 
 
Fuente: Elaboración propia, 2014 
 
Los resultados obtenidos permiten establecer que, en todos los casos, la 
capacidad de soporte sísmica que predice el método de Budhu & Al-Karni 
(1993) es las más baja de entre los tres métodos analíticos considerados; lo 
cual se acentúa en el caso de fundaciones corridas. En este sentido, se observa 
que para coeficientes sísmicos Kh mayores a 0,2 (como fracción de la 
aceleración de gravedad g), se registran capacidades de carga sísmica 
sumamente bajas. Para coeficientes sísmicos cercanos a 0,26 las curvas para 
todos los niveles de empotramiento se acercan considerablemente a cero, lo 
cual implicaría que fundaciones diseñadas mediante otros métodos, como por 
ejemplo el correspondiente a la práctica tradicional chilena, podrían fallar por 
capacidad de soporte de acuerdo a esta formulación en dichos casos.  
 
Una tendencia muy distinta se observa al analizar las teorías de Richards et al. 
(1993) y Soubra (1999). Por ejemplo, para una razón de empotramiento 
Df/B=1,5 y un coeficiente sísmicos Kh =0,1, se registran valores de capacidad de 
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carga sísmica elevados; del orden de 850kPa para la formulación de Soubra 
(1999) y de 750kPa para la correspondiente de Richards et al. (1993) (para 
fundaciones de tipo cuadradas). 
 
Por otro lado, se aprecia que el aumento del ángulo de fricción interna y el 
empotramiento son importantes e influyentes en la capacidad de soporte 
sísmica. Los mayores incrementos se generan en el caso de cohesión nula 
(c=0); pudiendo variar incluso por sobre el 200% entre la razón de 
empotramiento más pequeña y más alta. 
A partir de los resultados que se muestran en las tablas 4.4 a 4.6, se tiene que 
las diferencias entre la capacidad de soporte última sísmica según los métodos 
de Richards et al. (1993) y Soubra (1999) son del orden de un 5% a un 34% 
para fundaciones corridas, de un 6% a un 36% en fundaciones cuadradas, y de 
un 7% a un 35% en fundaciones rectangulares. 
 
Por último, se debe mencionar que la formulación que entrega mayores 
capacidades de carga sísmica, en todas situaciones estudiadas, es la de 
Soubra (1999). 
 
Tabla 4. 4: Variación de la capacidad de soporte sísmica qultS entre métodos al modificar parámetros 
del suelo, empotramiento y coeficientes sísmicos para fundaciones corridas 
VARIACIONES ENTRE METODOS Kh=0,10 Kh =0,20 Kh =0,30 
=30° ; Df/B=0,5 ; c=0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -46% -72% -84% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -5% -7% -10% 
 =30° ; Df/ =1,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -39% -66% -82% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -10% -12% -14% 
 =45° ; Df/B=0,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -55% -78% -88% 
Soubra (1999)) – Richards et al. (1993) -11% -11% -11% 
 =45° ; Df/B=1,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -44% -69% -83% 
Soubra (1999)) – Richards et al. (1993) -8% -9% -9% 
 =30° ; Df/B=0,5 ; c =15 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -23% -46% -64% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -15% -24% -34% 
 =45° ; Df/B=0,5 ; c =15 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -40% -62% -76% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -11% -13% -16% 
 
Fuente: Elaboración propia, 2014 
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Tabla 4. 5: Variación de la capacidad de soporte sísmica qultS  entre métodos al modificar 
parámetros del suelo, empotramiento y coeficientes sísmicos para fundaciones cuadradas 
VARIACIONES ENTRE METODOS Kh=0,10 Kh =0,20 Kh =0,30 
=30° ; Df/B=0,5 ; c=0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -41% -67% -82% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -9% -11% -13% 
 =30° ; Df/ =1,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -37% -64% -81% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -12% -14% -15% 
 =45° ; Df/B=0,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -45% -69% -83% 
Soubra (1999)) – Richards et al. (1993) -8% -9% -9% 
 =45° ; Df/B=1,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -37% -64% -80% 
Soubra (1999)) – Richards et al. (1993) -6% -7% -7% 
 =30° ; Df/B=0,5 ; c =15 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -19% -42% -62% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -18% -26% -36% 
 =45° ; Df/B=0,5 ; c =15 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -30% -54% -72% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -9% -13% -16% 
 
Fuente: Elaboración propia, 2014 
 
 
Tabla 4. 6: Variación de la capacidad de soporte sísmica qultS  entre métodos al modificar 
parámetros del suelo, empotramiento y coeficientes sísmicos fundaciones rectangulares 
VARIACIONES ENTRE METODOS Kh=0,10 Kh =0,20 Kh =0,30 
=30° ; Df/B=0,5 ; c=0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -43% -69% -83% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -7% -9% -12% 
 =30° ; Df/ =1,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -38% -65% -81% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -11% -13% -15% 
 =45° ; Df/B=0,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -50% -73% -86% 
Soubra (1999)) – Richards et al. (1993) -10% -10% -10% 
 =45° ; Df/B=1,5 ; c =0 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -40% -66% -82% 
Soubra (1999)) – Richards et al. (1993) -7% -8% -8% 
 =30° ; Df/B=0,5 ; c =15 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -21% -44% -63% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -17% -25% -35% 
 =45° ; Df/B=0,5 ; c =15 
Soubra (1999) - Budhu & Al-Karni (1993) -34% -57% -73% 
Soubra (1999) – Richards et al. (1993) -10% -13% -16% 
 
Fuente: Elaboración propia, 2014 
 
4.2.2 Comparación de índices de confiabilidad entre métodos 
 
De forma ilustrativa, las figuras 4.31, 4.32 y 4.33 muestran los índices de 
confiabilidad IC1 e IC2 en función de kh para el caso de una fundación corrida, 
cuadrada y rectangular, respectivamente, de ancho B=1,0m, apoyada sobre un 
material de peso unitario =17kN/m3. El suelo tiene un ángulo de fricción interna 
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=45º y la razón de empotramiento Df/B es igual a 0,5. Bajo estas condiciones 
se estudian 3 sub-casos, con cohesiones 0; 7,5kPa y 15kPa (a, b y c 
respectivamente). 
 
 
 
 
Figura 4. 31: Índices de confiabilidad IC1 e IC2 como función de Kh para fundaciones corridas (=17 
kN/m3 ; 45°; Df/B=0,5). a) c=0; b) c=7,5 kPa; c) c=15 kPa 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
 
Figura 4. 32: Índices de confiabilidad IC1 e IC2 como función de Kh para fundaciones cuadradas 
(=17 kN/m3 ; =45°; Df/B=0,5). a) c=0; b) c=7,5 kPa; c) c=15 kPa 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
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Figura 4. 33: Índices de confiabilidad IC1 e IC2 como función de Kh para fundaciones rectangulares 
(=17 kN/m3 ; =45°; Df/B=0,5). a) c=0; b) c=7,5 kPa; c) c=15 kPa 
[Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
Es posible notar que, prácticamente en todos los casos, al tomar como 
referencia la teoría de Budhu & Al-Karni (1993), se obtienen índices IC1 
menores a 1,0 para los tres tipos de fundaciones (corrida, cuadrada y 
rectangular); lo cual implicaría que, respecto de esta teoría, la práctica habitual 
chilena para la estimación de la capacidad de soporte sísmica sería no-
conservadora. Sin embargo, una tendencia muy diferente se observa al tomar 
como base las teorías de Richards et al. (1993) y Soubra (1999). En este 
sentido, en relación con el índice IC1, se observa que para coeficientes 
sísmicos kh menores a 0,2 (como fracción de la aceleración de gravedad g) se 
registra una confiabilidad mayor a 1,0; la cual llega a valores del orden de 1,7 
en el caso un de sismo representado por kh=0,1, y que se mantiene para los 
tres tipos de fundaciones mencionadas anteriormente. Para coeficientes 
sísmicos mayores a 0,2, los resultados obtenidos indican que la práctica 
consistente en incrementar en un 33% las tensiones admisibles estáticas podría 
llegar a ser contraria a la seguridad.  
 
Por otro lado, se tiene que el aumento en el empotramiento de la fundación sólo 
implica ligeros aumentos en la confiabilidad asociada a esta práctica (que no 
0,00
0,50
1,00
1,50
2,00
2,50
0,10 0,15 0,20 0,25 0,30
IC
Kh
a) =45° ; Df/B=0,5 ; c=0 Soubra (1999) IC1
Soubra (1999) IC2
Richards et al. (1993) IC1
Richards et a.l (1993) IC2
Budhu y Al-Karni (1993) IC1
Budhu y Al-Karni (1993) IC2
0,00
0,50
1,00
1,50
2,00
2,50
0,10 0,15 0,20 0,25 0,30
IC
Kh
b) =45° ; Df/B=0,5 ; c=7,5 Soubra (1999) IC1
Soubra (1999) IC2
Richards et al. (1993) IC1
Richards et a.l (1993) IC2
Budhu y Al-Karni (1993) IC1
Budhu y Al-Karni (1993) IC2
0,00
0,50
1,00
1,50
2,00
2,50
0,10 0,15 0,20 0,25 0,30
IC
Kh
c) =45° ; Df/B=0,5 ; c=15 Soubra (1999) IC1
Soubra (1999) IC2
Richards et al. (1993) IC1
Richards et a.l (1993) IC2
Budhu y Al-Karni (1993) IC1
Budhu y Al-Karni (1993) IC2
94 
 
resultan significativos) en relación a los resultados que entregan los métodos 
analíticos.  
 
Con respecto al índice IC2 (que no considera el coeficiente de mayoración de 
las presiones estáticas de 1,33) se aprecia que resulta mayor que 1,0 para las 
formulaciones de Richards et al. (1993) y Soubra (1999) para todos los 
coeficientes sísmicos considerados. En estos casos los valores de IC2 pueden 
llegar a ser incluso mayores que 2,0 para sismos caracterizados por kh=0,1. Sin 
embargo, para la formulación de Budhu & Al-Karni (1993) no se observa igual 
mejoría en el índice IC2. Los valores máximos de IC2 resultan del orden de 1,5, 
y en un número importante de casos, siguen siendo considerablemente 
menores a 1,0. 
 
De los resultados obtenidos, es posible notar que el método de Budhu & Al-
Karni (1993) resulta particularmente sensible a la inclusión de la cohesión como 
parámetro resistente, sobre todo para el caso de sismos moderados, elevando 
de forma considerable los valores de confiabilidad de ambos índices IC1 e IC2. 
Sin embargo, se observa nuevamente que, de acuerdo a esta teoría, las 
prácticas habituales para la estimación de la capacidad de soporte sísmica 
serían no-conservadoras en la mayoría de los casos estudiados.  
 
Por último, se observa que en la medida que la cohesión y la magnitud del 
coeficiente sísmico aumentan, los resultados obtenidos respecto de cada 
método comienzan a diferir cada vez más. Esto se debe a las diferentes 
expresiones con que los autores calculan el factor de capacidad de carga 
sísmico NcS, lo cual repercute en la forma en que se reduce el cuociente 
NcS/NcE. Un ejemplo de lo anterior se muestra en la figura 4.34, para el caso en 
que =30º, Df/B=0,5 y c=0. 
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Figura 4. 34: Cuociente NcS/NcE versus kh según distintos autores (=30º; Df/B=0,5 y c=0) 
 [Fuente: Elaboración Propia, 2014] 
 
4.3 INVESTIGACIONES FUTURAS 
 
Debido a que aún queda mucho por estudiar en relación con la estimación de la 
capacidad de soporte sísmica, a continuación se presentan algunos ítems que 
serían de interés para complementar la presente memoria. 
 Suelos parciales y completamente saturados (suelos desde la VIII 
Región hacia el sur de Chile) 
 Fundaciones en laderas o próximas a taludes (en donde la extensión de 
la cuña pasiva será menor o limitada) 
 
4.4 DISCUSIÓN 
 
Los resultados anteriores deben ser interpretados, necesariamente, a luz de la 
evidencia disponible. En general, las fundaciones superficiales pueden 
experimentar tanto una reducción en la capacidad de soporte como un aumento 
en los asentamientos y giros inducidos debido a solicitaciones sísmicas. Esto 
puede producirse por una serie de fenómenos, entre los que se cuentan: la 
degradación de las propiedades resistentes del suelo durante el sismo, la 
generación de presiones de poro durante el terremoto, o la ocurrencia de 
licuación en el suelo; entre otros. En este sentido, si bien existe cierta 
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documentación en relación a la falla de fundaciones por problemas asociados a 
la capacidad de soporte, como por ejemplo, en los terremotos de San Fernando 
(1971) - Estados Unidos (Whitman & Bielak, 1980) y de Miyagihen-Oki (1978) - 
Japón (Okamoto, 1978); la mayoría de las fallas de fundaciones durante sismos 
se relacionan con la ocurrencia de licuación (Richards et al., 1993; Kramer, 
1996; Bray & Dashti, 2012). En nuestro país, por ejemplo, durante el terremoto 
del Maule (Mw=8.8) de 2010, una serie de edificios y de estructuras primordiales 
tales como puertos, instalaciones industriales, puentes, caminos y líneas de 
ferrocarril, resultaron dañadas de forma significativa debido a la ocurrencia de 
este fenómeno, produciendo fallas en el terreno y lateral spreading o extensión 
lateral (Bray et al., 2012; Ledezma et al., 2012; Assimaki et al., 2012). No se 
reportó fallas importantes atribuibles directamente a una insuficiencia en la 
capacidad de soporte de depósitos de suelo que no presentaron licuación, lo 
cual implica que sería esperable que las fundaciones diseñadas de acuerdo a la 
práctica tradicional chilena tuviesen asociado índices de confiabilidad que, al 
menos, fuesen mayores que 1,0. Por este motivo, llama particularmente la 
atención los valores de los índices IC que se obtienen al utilizar como referencia 
la teoría de Budhu & Al-Karni (1993), puesto que, inclusive para coeficientes 
sísmicos moderados, estos resultan contradictorios con el comportamiento 
general de fundaciones superficiales observado en grandes terremotos. 
Un aspecto fundamental a tener en cuenta al momento de evaluar la 
confiabilidad que entrega el uso de la práctica tradicional chilena, tiene que ver 
con la elección y los valores del coeficiente sísmico kh. Típicamente, cuando la 
acción sísmica es considerada de forma pseudoestática, se utilizan coeficientes 
que se expresan como un porcentaje de la aceleración máxima del suelo (amax) 
en la zona de interés (en este caso, a nivel del sello de cimentación), el cual 
varía en general entre un 33% a un 50% (Kramer, 1996). En particular, en Chile, 
ante la ausencia de un estudio de riesgo sísmico que permita determinar 
apropiadamente el valor de amax, para efectos de diseño, el Manual de 
Carreteras del Ministerio de Obras Públicas (2002) sugiere considerar 
kh=0.5A’0/g, en donde A’0 es la aceleración efectiva máxima definida por la 
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norma NCh433: 1996 Mod. 2009 en concordancia con la zonificación sísmica 
del país. 
 
En caso contrario, una opción es utilizar las expresiones derivadas por Saragoni 
(1993) para el escenario subductivo nacional: 
 
 






gaga
gaga
kh
67.0 si    , / 22.0
67.0 si          , / 30.0
max
0.33
max
maxmax
  (2.80) 
 
Estas dos alternativas entregan valores del coeficiente sísmico kh que pueden 
variar, típicamente, entre 0,10 a 0,22. Esto permite establecer rangos de 
aplicabilidad de los métodos estudiados y realizar recomendaciones para 
efectos de diseño. 
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CAPITULO 5 – CONCLUSIONES 
 
Actualmente, la denominada práctica tradicional chilena para la estimación de la 
capacidad de soporte sísmica de fundaciones superficiales consiste en 
incrementar en un 33% las tensiones admisibles estáticas del suelo; esto en 
base a criterios y recomendaciones internacionales que no figuran de manera 
explícita en las normas de diseño de nuestro país.  
Esta memoria presenta un análisis de la capacidad de soporte sísmica de 
fundaciones superficiales corridas, cuadradas y rectangulares. Por medio de un 
estudio paramétrico, evaluando distintas razones de empotramiento, 
parámetros de resistencia del suelo y coeficientes de aceleración 
pseudoestática horizontal, se evalúa la confiabilidad de las prácticas 
habitualmente utilizadas para la estimación de dicha capacidad de carga. Lo 
anterior en relación con las predicciones que entregan los métodos analíticos 
actualmente disponibles para estos efectos, desarrollados en el contexto de las 
teorías de equilibrio límite y análisis límite. A partir del trabajo realizado, es 
posible extraer las siguientes conclusiones: 
- A juicio del autor, el método propuesto por Budhu & Al-Karni (1993) no 
debiese ser utilizado para estimar la capacidad de soporte sísmica de 
fundaciones superficiales, puesto que entrega resultados (medidos a 
través de los índices de confiabilidad IC1 e IC2) que resultan 
contradictorios con el comportamiento de cimentaciones que ha sido 
observado y documentado durante grandes terremotos; tanto en Chile 
como en el resto del mundo. 
 
- En términos generales, se observa que las teorías desarrolladas por 
Richards et al. (1993) y por Soubra (1999) entregan resultados 
consistentes con la evidencia experimental disponible. Estos 
procedimientos arrojan valores de los índices IC que son, en general, 
mayores que 1,0 para el rango de coeficientes sísmicos típicamente 
utilizados en Chile (entre 0,10 y 0,22); además de altos valores de 
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capacidad de soporte sísmica. Así, es posible recomendar su uso para 
aplicaciones prácticas; prefiriéndose la primera de estas dada la 
simpleza tanto de su formulación como de su utilización.  
 
- Se debe tener en cuenta que aun cuando desde el punto de vista teórico 
un índice de confiabilidad IC mayor que 1,0 es aceptable, en la práctica 
puede ser menor que los factores de seguridad típicamente utilizados en 
ingeniería geotécnica para diseño de fundaciones ante cargas dinámicas 
y/o sísmicas; que son del orden de 2,0 o incluso superiores. De hecho, la 
práctica tradicional chilena, desde el punto de vista de los factores de 
seguridad, podría ser interpretada como una reducción desde un valor 
típico de 3,0 en el caso estático a uno igual a 2,25 en el caso sísmico. 
Sin embargo, esto no es estrictamente correcto, dado que como ha sido 
explicado a lo largo de esta memoria, la capacidad de soporte estática y 
sísmica difieren tanto en sus mecanismos de falla como en sus factores 
de capacidad de carga, por lo que se trata de problemas en esencia 
distintos.   
 
- Finalmente, con respecto a la práctica asociada a la estimación de las 
tensiones admisibles sísmicas de la fundación por medio de un 
incremento del 33% en las respectivas tensiones admisibles estáticas, se 
tiene que esta podría conducir, principalmente en el caso de coeficientes 
sísmicos elevados, a resultados contrarios a la seguridad. Por este 
motivo, se recomienda revisar la pertinencia del uso de esta práctica y en 
ningún caso utilizar porcentajes de mayoración que excedan el 33%; en 
particular en el caso de fundaciones cimentadas en suelos granulares, 
por su mayor vulnerabilidad frente a la densificación sísmica. 
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